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RESUME
La corrosion des barres d'armature d'acier entraine la perte de nombreuses
infrastructures. Ce phenomene est d'autant plus important au Canada du aux severes conditions
climatiques. L'ampleur du probleme et les considerations economiques qui en decoulent
initierent Ie developpement de materiaux d'armature qui ne corrodent pas, soit les composites.
Dans les premiers chapitres, une revue de litterature est apportee. Celle-ci touche
differents aspects des barres d'annature en composite en apportant une etude detaillee sur 1'etat
des recherches actuelles. Le projet de recherche est ensuite situe. Les methodes d'essai, 1'analyse
theorique et 1'analyse experimentale des resultats avec exemples de design sont apportees,
suivies des conclusions et recommandations.
Trois etudes inter-reliees ont ete entreprises. La premiere etude evalue Ie comportement
a la flexion de poutres en beton arme uniquement de barres en composite alors que la deuxieme
programmation integre des barres d'acier et des barres en composite a 1'interieur d'une meme
poutre. Quant a la demiere recherche, elle se consacre sur 1'etude de dalles unidirectionnelles en
beton arme de barres en composite. Suivant 1'essai de flexion quatre points, les poutres et les
dalles sont amenees a la mpture. Des essais de chargements statiques, de cycles de
charge/decharge et de chargements cycliques ont ete realises. L'effet de differents parametres
tels que Ie type et Ie pourcentage d'armature, la resistance du beton, 1'epaisseur de recouvrement
et la hauteur de 1'element sont etudies en fonction de la capacite portante, des deformations, de la
position de 1'axe neutre, de la largeur de fissure, de la deflexion et de la deformabilite de
1'element. Des developpements theoriques decrivant Ie comportement en flexion des elements
en beton arme sont apportes.
Les principales conclusions et recommandations peuvent se resumer a ceci. La defilexion
et la largeur de fissure controlent Ie design des elements en beton arme de barres en composite
ce qui donne, en terme de resistance, une securite accrue. L'ajout de barres d'acier permet de
diminuer la deflexion et la fissuration tout en apportant une ductilite. En sens inverse, 1'ajout de
barres en composite au beton arme conventionnel permet de limiter la fissuration et d'apporter
une protection supplementaire contre 1'initiation de la corrosion au moyen d'un recouvrement de
beton superieur. La tendance actuelle des formulations de design, cherchant a concilier les
equations conventionnelles de beton arme en corrigeant Ie module d'elasticite, s'avere trompeuse
et parfois meme dangereuse. Une formulation plus rigoureuse faisant ressortir les veritables
facteurs influants doit etre envisagee meme si cela signifie 1'adoption d'equations completement
nouvelles. Ceci permettra de retoumer aux mdiments de base et d'etablir de veritables equations
universelles pouvant s'appliquer a n'importe quel type d'annature.
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1. INTRODUCTION
1.1 Mise en situation
Ces demieres annees ont donne lieu a de nombreuses reparations d'infrastructures telles que
les ponts routiers, les tunnels, les stationnements multi-etages etc. Ces reparations ne sont pas dues
a ce que 1'infrastructure a depasse la duree de service prevue lors de sa conception, mais bien parce
que la corrosion des barres d'armature, accentuee par les sels de devergla9age, est parvenue a des
niveaux intolerables.
Pour doimer des chiffres, notons qu'en Europe, Ie cout annuel de reparation du a la
corrosion est estime a un milliard de livres sterling (CLARKE, 1993b). En Angleterre, on rapporte
que 45 millions de livres sterling ont ete investies pour reparer des viaducs ages d'a peine 17 ans,
dont Ie cout initial n'etait que de 28 millions de livres (READ, 1989). Aux Etats-Unis, on evalue a
vingt milliards de dollars americains Ie cout de reparation d'environ 160,000 ponts deficients du a
la corrosion des barres d'armature (CLARKE, 1993b). Au Canada, Ie cout de reparation des
stationnements multi-etages est evalue entre 4 et 6 milliards de dollars canadiens (BEDARD,
1992).
L'ampleur du phenomene et les considerations economiques qui en decoulent initierent Ie
developpement de techniques cherchant a proteger 1'armature contre la corrosion. Malgre tous les
efforts deployes, les nouvelles techniques de protection ne surent se defaire completement de la
corrosion. Neanmoins, les barres d'acier revetues d'epoxyde ont reussi a conquerir 15% du marche
nord-americain des barres d'acier conventionnelles, ce qui represente amiuellement pres de 3
milliards de dollars americains.
Un rapport du ministere des Transport de la Floride en aout 1988, signifiant 1'echec des
barres d'acier revetues d'epoxyde a prevenir la corrosion, orienta les recherches vers un nouveau
materiau d'armature, soit les polymeres renforces de fibres (PRF) communement qualifies, sous un
terme plus generique, de materiaux composites. La resistance a la corrosion de cette armature
multiplia les recherches dans cette direction tant et si bien que des conferences intemationales
portant sur 1'utilisation structurale des composites en genie civil sont donnees un peu partout a
travers Ie monde. En fait, on croit que 1'armature en composite pourrait facilement reprendre 15%
du marche des barres d'acier revetues d'epoxyde, ce qui represente annuellement, en Amerique du
Nord, pres de 450 millions de dollars americains.
. 1.2 Etats des recherches
A 1'heure actuelle, 1'armature d'acier n'est utilisee, dans plusieurs applications, qu'a defaut
de materiaux plus performant et mieux adaptes. Les premieres etudes. realisees sur les armatures
en polymere renforce de fibre ont demontre que ces materiaux constitient une alternative serieuse
a 1'armatu'e d'acier conventionnelle des que se presentent des situations particulieres telles que la
corrosion. Ie poids, 1'amagnetisme ou la non-conductivite electrique (NEALE et coll., 1992). Des
etudes plus poussees ouvrerent la porte aux barres d'armatures en materiaux composites dans des
utilisations structurales en beton anne (JAPAN CONCRETE INSTITUTE, 1997;
SAADATMANESH et coll., 1996). Cependant, Ie manque de normes et de procedures de design
elaborees sur 1'utilisation des barres en materiaux composites freine grandement la mise en marche
de ce nouveau produit sans compter que d'importantes differences existent d'un produit a 1'autre.
Un programme de recherche visant a etudier la performance des barres d'armature en
materiaux composites a ete mis sur pied en 1991 a 1'Universite de Sherbrooke. Ce programme
comporte plusieurs phases cherchant a pallier au manque d'information qui subsiste presentement
sur ces barres d'armatures.
Les toutes premieres etudes realisees par Omar Chaallal et Brahim Benmokrane ont permis
d'evaluer les caracteristiques physico-mecaniques de la barre Isorod (CHAALLAL et coll., 1991 a
1993). Le rapport des differents constitMnts, la compatibilite fibre/resine, Ie choix de
pigmentation, la resistance a la traction. Ie module d'elasticite et les coefficients de poisson ont
entre autres ete examines.
Les resultats rapportes par Evelyne Speisser sur une etude concemant la durabilite des
barres en PRF firent part des constatations suivantes (SPEISSER, 1994):
• Les cycles de gel-degel n'influent pas sur la resistance en tension des barres en PRFV, m
sur leur adherence avec Ie beton.
• Pour un interval de temperature allant de -30 a 50°C, les coefficients d'expansion
thermique sont independants de la temperature.
• La resistance a la fatigue des barres en PRFV est plus faible que 1'acier. Toutefois, si une
rupture par delamination peut etre empechee, tout laisse croire que les barres en PRFV
pourraient endurer davantage de cycles de chargement.
• Selon les essais de traction effectues sur des barres en PRFV ayant ete immergees dans
des solutions alcalines et salines, et dans une solution acide, la resistance a la traction de
ces barres n'est que tres peu affectee par Ie milieu environnant.
Les essais effectues par M. Brahim Tighiouart sur Ie comportement en adherence des
baires en PRFV ancrees dans Ie beton ont pennis d'etablir les points suivants (BENMOKRANE et
coll, 1997b et c; TIGHIOUART et coll, 1997):
• L'adherence des PRFV est inferieure a 1'acier. Ceci est principalement du aux
caracteristiques intrinseques de la surface de 1'armature ou les deformations sont
cisaillees par Ie beton. Si pour 1'acier 1'adherence par embrication mecanique domine, Ie
mecanisme d'adherence dominant chez les PRF est la friction.
• Contrairement a 1'acier, une augmentation de la resistance du beton n'a que peu d'effet
sur 1'adherence des banres en PRF.
• L'effet du diametre sur 1'adherence des barres d'acier est aussi present chez les barres en
PRFV. La resistance moyenne a 1'adherence diminue avec 1'augmentation du diametre
de la barre d'armature.
• De pair avec 1'acier, une diminution d'adherence a ete observee chez les barres en PRFV
de surface; c'est a dire possedant au moins 300 mm de beton coule sous 1'armature.
• A partir des essais realises sur differentes longueurs de chevauchement, la longueur
d'ancrage des barres en PRFV necessiterait un facteur de modification de 1.3
comparativement a 1'acier conventionnel.
Le projet de recherche de M. Radhouane Masmoudi a pennis 1'investigation du
comportement en flexion de poutres en beton anne de PRFV (MASMOUDI, 1996). Les points
suivants ont entre autres ete souleves:
• Les methodes de design actuelles pour les poutres en beton anne de barres d'acier, soit Ie
calcul aux etats limites et Ie calcul aux contraintes admissibles, sont valides pour les
poutres en beton arme de PRF. De plus grands facteurs de securite doivent cependant
etre utilises.
• Bien que Ie mode de rupture demeure fragile, une mpture du beton en compression est
preferable a une mpture des tiges en tension. Ainsi, Ie pourcentage d'annature maximum
prevu pour les poutres en beton arme de barres d'acier devient un minimum pour les
poutres armees de PRFV.
• Un pourcentage eleve d'annature permet d'augmenter la resistance en flexion des
poutres tout en diminuant la deflexion et la largeur des fissures.
• Etant donne que les PRFV possedent un faible module d'elasticite, une augmentation de
la resistance du beton en compression met a profit la resistance en tension de ces tiges.
• Une modification des equations de la norme, soit les formules de Geregely-Lutz et de
Branson, permet de predire adequatement la largeur de fissure et Ie moment d'inertie
effective des poutres annees de PRFV.
• Le design des poutres en beton arme de PRFV est controle par les limites de deflexion et
de fissuration etablies. Une grande capacite en flexion demeure toutefois disponible.
1.3 Theme de la recherche
Les resultats de cette these se presentent, en continuite avec les autres essais realises a
1'Universite de Sherbrooke, comme une etude sur 1'utilisation structurale des materiaux composites
en tant qu'annature a beton. Le programme se divise en trois volets etroitement relies ayant pour
objet 1'investigation experimentale et theorique du comportement en flexion d'elements en beton
arme de barres en composite. L'etude porte principalement sur 1'analyse et Ie design d'elements
rectangulaires en beton anne de polymeres renforces de fibres. Elle se distingue de 1'etude de M.
Masmoudi par 1'introduction de nouveaux parametres d'etude tels que Ie type d'armature utilise, la
configuration de renforcement employee ou encore Ie genre d'element analyse.
Des trois etudes enti'eprises, la premiere etude evalue Ie comportement a la flexion de
poutres en beton arme uniquement de barres en materiaux composites en faisant ressortir 1'effet du
pourcentage d'armature et 1'effet de la resistance du beton. En plus d'examiner Ie comportement a
la flexion de poutres armees d'un nouveau type de barres en PRFV, cette etude permet de verifier
les equations de design developpees anterieurement par d'autres chercheurs et si necessaire d'etablir
de nouvelles equations de design.
La deuxieme programmation integre des barres d'acier et des barres en materiaux
composites a 1'interieur d'une meme poutre et compare ces nouvelles poutres a celles armees de
fa^on conventionnelle et a celles annees uniquement de barres en PRFV. L'objectif general vise
est de verifier si les poutres utilisant une combinaison d'armature peuvent etre avantageusement
utilisees, sti-ucturalement parlant, pour remplacer les pouti-es conventionnelles ce qui permettrait de
faciliter 1'integration des annatures en PRFV sur Ie marche. Plus specijBquement, la largeur de
fissure sera examinee en focalisant sur sa capacite a ralentir la corrosion, puis la ductilite de
1'element rectangulaire sera investiguee.
Le demier volet se consacre a 1'etude de dalles umdirectionnelles en beton arme de barres
en composites en examinant 1'effet du pourcentage d'armature, de 1'epaisseur de la dalle et du mode
de chargement. L'objectif primaire est d'examiner Ie comportement a la flexion des dalles.
L'objectif secondaire est de verifier si les equations de design regissant Ie comportement des
poutres sont applicables aux dalles.
Chaque volet experimental comporte des essais de flexion quatre points ou 1'element
stmctural est amene a la mpture. Les resultats sont analyses experimentalement et theoriquement
en terme de moment de fissuration, moment de service, moment ultime, capacite portante,
deformation, position de 1'axe neutre, reseau de fissuration, largeur de fissure, deflexion et
deformabilite.
1.4 Importance de la recherche
La corrosion de 1'armature d'acier est devastatrice pour les structures en beton telles que les
ponts et les stationnement multi-etages. Au Canada, la reparation de ces structures se chif&e a
plusieurs milliards de dollars et occasionne de nombreuses congestions routieres qui, a leurs tours,
entrainent la perte de vies humaines. La construction de structures permanentes, non corrosives et
demandant peu d'entretien s'avere une necessite tant pour 1'economie que pour Ie bien-etre des
citoyens. La recherche effectuee est une etape primordiale au transfert de technologie. Elle
apporte des donnees precieuses avec equations de design a 1'appui sur Ie comportement d'elements
en beton renforce de barres en materiaux composites.
1.5 Organisation de la these
Le document se divise en deux sections bien distinctes mais intimement reliees, identifiees
sous les en-tetes revue de litterature et projet de recherche.
La partie bibliographique comprend les chapitres 2 a 7. Elle se veut une etude detaillee sur
1'evolution des composites de PRF en s'orientant tout particulierement vers son utilisation en tant
qu'armature a beton. Les facteurs qui ont entraine son developpement, la nature et les
caracteristiques des constituants, les etapes de fabncation, les proprietes physiques et mecaniques,
Ie comportement stmctural et un compte rendu des procedures de design de 1'armature en
composite font 1'objet du contenu de cette section. Cette revue de litterature se presente comme un
compte rendu sur 1'etat actuel des connaissances sur les armatures en composites. Elle pennet de
bien cemer Ie projet de recherche et of&e, par ailleurs, un point vue concis et eclaire sur les
composites en construction.
La deuxieme section s'attaque au sujet de recherche. Elle expose premierement les divers
programmes experimentaux pour ensuite trailer les resultats de fa9on analytique. Deux exemples
de design sont apportes pour terminer finalement avec les conclusions et recommandations. Plus
de details concemant 1'organisation de cette section peuvent Stre retrouves a la figure 1.1.
SECTION A: REVUE DE LITTERATLJRE
Bien que Ie genie civil soit une discipline qualifiee souvent de conservatrice, elle ne peut,
dans Ie temps present, fermer les yeux face aux nombreuses iimovations technologiques. La
recente montee des polymeres renforces de fibres (PRF), et toutes les implications possibles de ces
demiers rendent necessaire des etudes approfondies dans cette specialite.
Si Pappellation de materiaux composites suscite des craintes, il est a noter que 1'un des plus
ancien materiau de construction, Ie bois, est un composite tout a fait naturel. Un conservateur dans
Ie domaine des materiaux de constmction n'a qu'a consulter 1'histoire pour s'apercevoir que ce n'est
qu'en 1824 que Joseph Aspdin obtint Ie brevet du ciment portland. L'acier fit son apparition vers la
fin du 19e siecle. Les premieres utilisations d'armatures dans Ie beton datent du debut du 20e siecle,
et Ie beton precontraint n'est sm-venu qu'en 1948. Pourtant, Ie beton, qui est aussi un materiau
composite, est aujourd'hui Ie materiau de construction Ie plus utilise a travers Ie monde. Toute




Le developpement des composites de PRF remonte essentiellement au debut des annees
quarante soit la fin de la deuxieme guerre mondiale. Une penurie des materiaux conventionnels a
entraine 1'etude des PRF pour des fms militaires et aerospatiales (BALLINGER, 1992). Sa legerete,
sa forte resistance en tension, en compression, a la fatigue et aux agressions chimiques ainsi que
ses proprietes d'amagnetisme lui ont apporte une popularite toujours croissante. Aux fusees,
satellites, bateaux et ailes d'avion succederent les produits recreatifs tels que les lignes a peche et
les batons de ski. Son aptitude de neutralite electrique lui valu une place parmi les produits
electriques des les annees soixante (ACI 440,1996).
2.2 Debuts des PRF en genie civil
Quoique moins connu du grand public, Ie verre fut considere comme substitut potentiel a
1'acier d'armature des les aimees trente (EHSANI, 1993). En 1941, John G. Jackson demanda Ie
premier brevet pour 1'utilisation de barre d'armature a base de fibres de verre qui lui fut accorde en
1947 (JACKSON, 1941). Deux ans plus tard, 1'industrie de la pultmsion americaine obtient elle
aussi son premier brevet (ACI 440,1996). Cependant, la remontee de la disponibilite de 1'acier sur
Ie marche, durant cette meme periode, en&eignit grandement la recherche et 1'utilisation des PRF
en tant que barre d'annature.
2.3 Developpements de la precontrainte
L'arrive du beton precontraint en 1948 orienta les recherches sur 1'utilisation des PRF en
tant que cables de precontraintes des 1951 (RUBINSKY, 1951; CREPPS, 1951; RUBINSKY et
coll., 1954). Leur grande resistance en tension et leur faible module d'elasticite, reduisant ainsi la
perte de precontrainte, leur valurent un interet toujours grandissant. En 1980, un premier pont, Ie
Lunen'sche Gasse, fut construit en utilisant des tendons de precontrainte en plastique renforce de
fibres de verre (PRFV) (WOLFF et coll., 1993). Le succes de cette premiere experience ouvrit la
porte a de nombreux travaux du genre d'ampleur toujours croissante.
2.4 Problemes de Farmature d'acier
Durant les aimees soixante, les premiers problemes de corrosion des barres d'armature ont
fait surface, sur les structures routieres, dus a Faction des sels de devergla9age (ACI 440, 1996).
L'acier corrode, pouvant atteindre un volume aussi colossal que six fois Ie volume initial, cree une
forte pression sur Ie beton engendrant sa fissuration. L'acier, ainsi expose, corrode encore plus
rapidement reduisant progressivement la resistance de la structure jusqu'a sa mine. A ce stade, trois
options s'offraient aux pays nordiques: reviser Ie produit de devergla^age, proteger 1'annature ou
encore developper un nouveau type d'armature.
La revision du produit de devergla9age exige de severes etudes environnementales quant
aux produits nouveaux nes, 1'effet du sel etant deja suffisamment dommageable. Plusieurs
substituts furent developpes, cependant leurs couts eleves contraignirent les dirigeants
gouvemementaux face a leur utilisation. De plus, cette solution n'apporte aucun remede aux
structures marines fortement exposees aux sels.
La protection de 1'annature, etant en apparence la solution la plus simple, fut 1'objet de
plusieurs recherches au detriment du developpement d'un nouveau materiau d'armature. En theorie,
un bon recouvrement de beton et une penneabilite faible de ce demier suffisent pour proteger
1'acier centre la corrosion. Regrettablement, ces conditions sont souvent meprisees sur Ie chantier
resultant en des couts de reparation de plusieurs milliards de dollars.
2.4.1 Le phenomene de corrosion
La corrosion de 1'annature d'acier est un processus electrochimique genere par la difference
de concentration d'ions, tels que Ie chlore, 1'oxygene et les alcalis, dissout a proxunite de 1'acier. II
se fonne alors une anode ou se produit la perte d'electron, Fe —> Fe + 2e, puis une cathode ou se
consomment les electrons, VzOz + HhO + 2e -> 2(OH)'. Les ions OH' diffusent ensuite dans
1'electrolyte pour fmalement se combiner aux ions Fe formant ainsi la rouille (KHAYAT, 1993).
En temps normal, 1'acier est protege par un film d'oxyde de fer impermeable et adherant a la
surface de 1'acier dans un milieu alcalin (pH > 11.5). L'acier ne pourra done corroder tant que ce
film demeurera en bonne condition ce qui n'est pas toujours Ie cas. On associe Ie mecanisme de
corrosion soit a la carbonatation ou encore a la diffusion d'ions chlore.
Corrosionpar carbonatation
La carbonatation est la reaction entre la chaux du beton, Ca(OH)2, et 1'acide carbonique,
H2C03, provenant de la dissolution du dioxyde de carbone dans 1'eau. Cette reaction a pour effet de
diminuer Ie pH du beton qui normalement est facilement maintenu au dessus de 12 du a sa teneur
en alcalis et en portlandite. Lorsque Ie pH du beton descend au dessous de 11.5, Ie film protecteur
est detruit et la corrosion peut ainsi avoir lieu (TAGNIT-HAMOU, 1994). Le taux de carbonatation
depend de la penneabilite et de 1'humidite du beton.
Corrosionpar diffusion aux ions chlores
Meme a un pH superieur a 11.5, Ie film protecteur peut devenir permeable si Ie rapport CF
/OH' est superieur ou egal a 0.6. Ceci est Ie cas lorsque 0.6 a 0.9 kg d'ions chlore sont presents
dans un metre cube de beton (MEHTA, 1986). Le taux de corrosion depend de la disponibilite de
1'oxygene et de 1'eau et done de la permeabilite du beton. La teneur en chlorures d'un beton est
grandement influencee par les sels de devergla9age qui en sont la principale source (KHAYAT,
1993).
2.4.2 Les alternatives
Comme mentionne un peu plus haut, plusieurs problemes de corrosion peuvent etre relies a
une mauvaise qualite de constmction. Un entrepreneur cherchant a economiser du ciment, un
camionneur ou des ouvriers voulant ameliorer la maniabilite du beton ou encore des travailleurs
plus ou moins experimentes ou consciencieux conduisent, plus souvent qu'autrement, a une faible
teneur en cunent, un rapport eau/ciment eleve, un recouvrement trop faible ou encore une
mauvaise cure. Une suryeillance plus stricte, visant a faire respecter les normes, serait done de
rigueur. Cependant, dans un environnement agressif, une bonne qualite de construction ne peut
suffir pour inhiber la corrosion et d'autres mesures doivent etre prises.
Perfectionnement du beton
Certaines nonnes vont plus loin que les elements mentionnes ci-haut en specifiant une
largeur maximum de fissuration. Cette initiative, n'ayant que peut d'effet sur Ie comportement a
long terme, n'influence que Ie temps d'initiation de la corrosion.
L'entree sur Ie marche nord americain des superplastifiants (1970) et de la fumee de silice
(1980) a permis de reduire la penneabilite des betons, cause principale de la corrosion. Les
superplastifiants diminuent Ie rapport eau/ciment pour une meme maniabilite. Quant a la fumee de
silice, son extreme finesse permet de remplir les vides et de densifier ainsi Ie beton. Etant
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cependant nouveaux, peu d'informations existe sur Ie comportement a long terme de ces ajouts.
Certains adjuvants peuvent reduire la corrosion en presence de chlorure. Ainsi, Ie rdtrite de
calcium forme des ions ferriques insolubles. Ces ions demeurent a la surface de 1'armature
empechant ainsi la corrosion. Cependant, lorsque de la carbonation est presente, les nitrites se sont
averes inefficaces (ALONSO et coll., 1990).
Au debut des annees soixante-dix, des scellants de surface sont apparus sur Ie marche dans
Ie but de combattre la corrosion. Les silanes et leurs derives ont demontre reduire a 97% 1'entree
d'eau salee dans un beton nomial (PERENCHIO, 1988). Leur exploit est toutefois beaucoup plus
faible pour les betons a haute performance. De plus, une attention particuliere doit etre apportee a
la preparation et au sechage de la surface avant 1'application de 1'enduit, ce qui n'est pas toujours
evident. Pour conclure, la performance a long terme du produit n'est pas garantie (CLARKE,
1993b).
Acier galvanise
La premiere solution envisagee dans Ie but de proteger 1'armature contre la corrosion fut la
galvanisation (ACI 440, 1996). Ce concept, prevalant depuis les annees trente, consiste a immerger
1'annature d'acier dans un bain de zinc fondu. Cette procedure permet de revetir la surface de
1'armature de zinc qui reagira avec 1'hydroxyde de calcium du beton pour former un fihn protecteur.
Ce revetement est considere suffisamment rigide de sorte a ne pas modifier 1'adherence
beton/armature. Cependant, cette issue eu tot fait de perdre sa faveur en raison d'une reaction
electrolytique entre 1'acier et Ie zinc (ACI 440, 1996). Les rev^tements de zinc et de magnesium
sont preferablement utilises en tant qu'anode sacrificielle pour proteger 1'acier directement expose,
tel que pour les bateaux ou les applications architecturales mais un remplacement periodique doit
etre effectue (KHAYAT, 1993).
Protection cathodique
Comme explique auparavant, la corrosion de 1'acier est un processus electrochimique. La
protection cathodique se sert de cette notion pour augmenter Ie potentiel electrique de 1'acier a un
niveau ou la corrosion ne peut avoir lieu (CLARKE, 1993b). En terme plus simple. Ie rapport
surface cathode/surface anode se trouve grandement reduit. Deux differents precedes sont utilises,
Ie courant impregne et 1'emploi d'anodes sacrificielles. La premiere methode consiste a brancher la
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structure au terminal negatif d'une source de courant CD, utilisant idealement une anode non-
corrosive. Au deuxieme precede, 1'armature est reliee a une anode possedant un potentiel corrosif
plus eleve que 1'acier.
La plupart des applications realisees ont eu pour but la rehabilitation des structures.
Differentes techniques et anodes ont ete developpees allant du fil de cuivre fixe en serpentin sur la
surface du beton jusqu'a la pulverisation sur Ie beton d'un enduit conducteur. Selon les
applications. Ie cout peut s'averer competitif ou pas, Ie tout jouant sur Ie type d'anode pouvant
s'appliquer et la duree de celle-ci (WEYERS et coll., 1984; ROBBINS, 1991).
Acier revetu d'epoxyde
A la fin des annees soixante et au debut des annees soixante-dix, des industries telle que
Minnesota Mining and Manufacturing developperent des revetements a base d'epoxyde pour la
protection des baires d'acier (ACI 440, 1996). En 1974, Ie "US Federal Highways Administration"
publia les resultats d'une etude. Cette demiere visait a trouver un revetement resistant aux produits
aussi agressifs que les chlorures et pouvant tolerer Ie transport et la manipulation sur chantier. Les
resultats indiquerent que 1'epoxyde etait Ie revetement Ie plus approprie (CLIFTON et coll., 1974).
La production d'annature revetue d'epoxyde est un processus continu. La barre est d'abord
soumise a un jet de sable de sorte a dormer un fini mgueux pennettant 1'adhesion de 1'epoxyde.
L'armature est ensuite chauffee avant d'etre saupoudree unifonnement d'epoxyde charge
electrostatiquement. Peu apres son application, 1'epoxyde a durci suffisamment pour etre manipule
(CLARKE, 1993b).
Bien que 1'epoxyde soit considere comme Ie plus resistant des revetements, la manipulation
sur chantier et 1'entreposage doivent etre fait avec extremement d'attention. Toute barre coupee ou
pliee sur chantier ainsi que tout dommage accidentel doivent etre proteges par 1'application d'un
compose a base d'epoxyde. Les barres doivent aussi etre protegees des rayons ultraviolets qui
rendent Ie revetement fragile. Toutes ces procedures doublent Ie prix de 1'armature.
Toutes les precautions a prendre n'ont pas empeche son utilisation. Des 1973, un premier
pont arme d'acier revetu d'epoxyde fut construit en Pennsylvanie. Depuis lors, sa pratique n'a fait
qu'augmenter si bien que plus de 330 000 tonnes sont produites annuellement en Amerique du
Nord(CLARKE,1993b).
Malheureusement, Ie Ministere des Transports de la Floride emit un rapport, en aout 1988,
12
signalant une corrosion significative des barres d'acier revetue d'epoxyde sur trois des quatre ponts
utilisant ce type d'armature (KEESLER et coll., 1988). Malgre tous les efiforts pour reparer les
dommages subis durant la constmction, des bris du revetement ont echappe aux regards des
inspecteurs. II s'ensuit qu'une simple egratignure du revetement suffit pour creer une corrosion
concentree appelee communement en anglais "pit corrosion" (KHAYAT, 1993). Ce principe
s'explique par une augmentation de la surface de la cathode (revetement d'epoxyde) par rapport a
1'anode (acier mis a nu) causant ainsi un courant tres eleve et done une degradation acceleree. Les
barres d'acier revetues d'epoxyde se degradent done plus rapidement dans de tels cas que 1'acier
sans revetement (KEESLER et coll., 1988). Ces decouvertes resulterent en une demarche de la
"US Federal Highway Administration" pour promouvoir de nouveaux revetements ou materiaux
pour les barres d'annature.
PRF
Le succes des PRF dans la precontrainte ouvrit une porte pour la consideration de ces
nouveaux materiaux en tant que barres d'armature. En effet, les problemes initiaux d'ancrage, de
protection de surface et d'adherence PR^eton avaient ete en parti resolus par 1'evolution de ces
composites dans les applications aerospatiales, aeronautiques et chimiques. Bien que les premiers
chercheurs aient ete pessimistes quant a 1'utilisation de ces materiaux pour d'autres fin que la
precontrainte, d'autres chercheurs, tels que Nawy, Newerth et Phillips, reprirent les recherches
debutees dans les aimees quarante pour 1'utilisation des PRF comme barres d'armature (NAWY et
coll., 1971). Ces recherches ne furent cependant qu'isolees puisque tres peu de chercheurs
emboiterent Ie pas.
Ce n'est qu'a la fin des annees quatre-vingts que les recherches sur 1'utilisation des PRF
comme barre d'armature prirent un nouvel essor. L'initiative du ministere des transports des Etats-
Unis et 1'implication de nombreuses industries firent naitre de nombreux travaux et publications sur
Ie sujet (Neale et coll., 1992; Naimi et coll., 1993a; Taerwe, 1995; Saadatmanesh et coll., 1996).
Ces resultats demontrerent 1'aptitude des barres d'armature en PRF a remplacer 1'acier dans
certaines applications particulieres. Le tableau 1.1 montre ces champs d'application (CHAALLAL
etcoll.,1993a).
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3. COMPOSANTES DES PRF
3.1 Notions preliminaires
Les materiaux composites sont reconnus comme etant la combinaison de deux ou plusieurs
corps de nature et de composition differentes, et qui, contrairement aux composes chimiques,
possedent des zones identifiables a chacun de ces corps. Ainsi, les materiaux constituants ne sont
qu'entremeles laissant voir une interface ou encore une zone de transition.
Pour ce qui est des materiaux composites de PRF, ils sont constitues d'un renfort fibreux
protege et supporte par une resine appelee matrice. Us peuvent supporter de plus grandes
contraintes que leurs materiaux constitutifs puisque la matrice et les fibres interagissent,
redistribuant ainsi les contraintes de la charge exteme; on parle alors de synergie. La performance
des PRF depend des materiaux constituants, de 1'orientation, de la longueur, de la fomie, du
pourcentage et de la composition des fibres, des proprietes mecaniques de la resine, de 1'interaction
fibre-matrice et de 1'utilisation prevue (LABONTE, 1993).
3.2 Renfort
Les fibres, portant la plus grande partie de la charge, sont les constituants structuraux
primaires dans les composites de PRF. Soutenus par une matrice stabilisante, ils constihient la
phase continue du renforcement.
Les proprietes des PRF dependent fortement de 1'orientation des fibres par rapport a la
charge referant ainsi a une anisoti-opie. La forme stmcturale la plus commune des PRF est connue
sous Ie nom de lamines. Ces demiers sont constitues d'un empilement de minces couches de fibres
et matrice consolidees a 1'epaisseur voulue. L'orientation et la sequence d'empilement des
differentes couches peuvent etre controlees pour generer une vaste etendue de proprietes physiques
et mecaniques (TSAI et coll., 1980). Cependant, pour ce qui est des barres d'armature et des cables,
un arrangement unidirectionnel des fibres s'avere beaucoup plus efficace, la resistance en tension et
Ie module d'elasticite etant a leur maximum dans la direction longitudinale des fibres. Toutefois,
cette forte augmentation de la resistance suivant 1'axe de la tige se fait au detriment de la resistance
perpendiculaire a cet axe d'ou la necessite d'augmenter Ie nombre d'etriers.
Contrairement aux metaux qui demontrent des deformations plastiques, les composites a
base de fibres sont elastiques jusqu'a la rupture. La ruptire des fibres est un processus cumulatif.
La fibre la plus faible se rupture en premier. Ensuite, la charge supportee par cette fibre est
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transmise aux fibres restantes qui se mpturent successivement au fur et a mesure que la charge a
supporter par unite de fibre augmente. Toutefois, la nature heterogene des composites pourvoit des
mecanismes d'absorption d'energie sur une echelle microscopique quelque peu comparable a la
plastification (MALLICK, 1988).
On retrouve sur Ie marche trois principaux types de fibre: Ie verre, Ie carbone et Paramide.
Une comparaison entre les proprietes de ces fibres peut etre retrouvee au tableau 3.1 (ACI 440,
1996). D'autres fibres, tels que Ie bore. Ie PVA (alcool de polyvinyle), Ie carbure de silicon et
1'oxyde d'aluminium sont aussi produites mais en quantite limitee.
Un choix approprie du type de fibres a utiliser est essentiel. Chaque type de fibres possede
des caracteristiques particulieres qui les rendent apte a servir a une utilisation plutot qu'a une autre.
Ainsi 1'adoption d'une fibre influencera les facteurs suivants:
- densite,
- resistance en tension et en compression,
- resistance aux impacts et a la fatigue,
- module d'elasticite,
- conductivites thermique et electrique,
- stabilite dimensionnelle,
- resistances aux conditions environnementales,
- cout.
3.2.1 Fibres de verre
Le verre est la fibre qui predomine dans la majorite des applications. Sa large gamme de
proprietes et son faible rapport cout/resistance font du verre la plus importante fibre au niveau
industriel.
Elaboration
Le verre provient surtout du sable siliceux, mais a ce demier, d'autres materiaux bruts sont
ajoutes tel que la pierre a chaux, 1'argile, Ie charbon, Ie fluorine et 1'acide borique. Ces demiers
materiaux sont melanges puis introduits dans un foumeau hautement refractaire ou ils sont fondus
a une temperature s'approchant de 1370 °C (MALLICK, 1988). Le verre fondu passe ensuite dans
une filiere de platine-rhodium ou une orientation preferentielle des chaines est obtenue par 1'etirage
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du verre en filaments continus ou discontinus. Le refroidissement du verre est tres rapide passant
d'environ 950 a 95°C en 0.2 secondes et induit des contraintes residuelles de compression a la
surface des fibres. Immediatement apres la filiere (80-120°C), un revetement protecteur (size) est
applique sur les filaments individuels avant que ceux-ci ne soient relies en un fil.
Types
Plusieurs types de verre sont disponibles sur Ie marche. La composition de differents types
de verres peut etre retrouve dans Ie tableau 3.2 (LABONTE, 1993; LUBIN, 1982; ACI 440, 1996).
Verre A A pour alcalis. De la famille des "soda-lime". Ce type de verre, utilise communement
pour les contenants domestiques et les vitres, est de loin Ie plus repandu. Sa composition of&e une
bonne resistance aux agressions chimiques. Cependant, sa haute teneur en alcalis nuit a la
neutralite electdque.
Verre E E pour electrique. De la famille des "calcia-alumina-silicate". Mis a part Ie verre A qui
n'est pas utilise dans les PRF, Ie verre E englobe environ 80 a 90% des productions commerciales
de fibres de verre. Sa faible teneur en Na20 et K20 par rapport au verre A ameliore sa resistance a
1'humidite et sa resistivite de surface (MALLICK, 1988). On Ie retrouve dans les moulages et dans
pratiquement toutes les applications electriques. II possede une bonne resistance aux alcalis et aux
acides. Une version modifiee de ce verre elimine Ie bore de sa composition (ECR-glass) de sorte a
augmenter sa resistance aux alcalis (ACI 440,1996).
Verre C C pour chimique. De la famille des "soda-lime-borosilicate". Cette composition est
reconnue pour sa stabilite chimique dans les environnements fortement corrosifs. II est
frequemment rencontre dans les composites en contact ou contenant des materiaux acidiques dans
les industries utilisant des precedes chimiques.
Verre R ou S R en fran^ais pour resistance et S en anglais pour strength. De la famille des
"alumino-silicates de magnesium". Ce type de verre est Ie plus dispendieux. II doit repondre a un
controle de qualite et a des procedures d'echantillonnage de sorte a rencontrer les standards
militaires (ACI 440, 1996). On Ie retrouve dans les applications necessitant une resistance
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mecanique superieure ou encore demandant une performance accme aux temperatures elevees ou a
la fatigue. Cette composition est cependant plus sensible aux alcalis que Ie verre E (BAKIS, 1993).
L'appellation S-2 indique qu'un traitement de surface special a ete effectue diminuant Ie cout.
Verre D D pour dielectrique. Verre dielectrique developpe pour une haute performance dans les
applications electroniques. Bien que les proprietes mecaniques du verre D sont surpassees par
celles des verres E et S, sa faible constante dielectrique et sa faible densite font de lui un materiau
approprie pour la construction de radome (SCHWARTZ, 1984).
Verre AR AR pour resistant aux alcalis (alkali-resistant). Verre developpe specifiquement pour
minimiser Ie poids et la perte de resistance en milieux alcalins. Ce demier agrement n'a cependant
pas encore ete entierement eliminejusqu'a present (BAKIS; 1993).
Proprietes
Le tableau 3.3 (LABONTE, 1993; LUBIN, 1982) resume quelques proprietes des filaments
des verres A, C, E et S. Les avantages et desavantages des fibres de verre peuvent etre resumes
comme suit (MALLICK, 1988; LABONTE, 1993; BAKIS, 1993; SCHWARTZ, 1984):
AVANTAGES
- coHt faible,
- grande resistance en tension,
- grande resistance aux produits chimiques,
- excellent isolant,
- grande tenacite,
- excellente resistance aux impacts,
- module d'elasticite faible (reduit perte de precontrainte),
- bonne fiabilite.
DESAVANTAGES
- densite elevee (par rapport aux autres fibres),
- sensibilite a 1'abrasion,
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- faible module d'elasticite (grande defonnation),
- faible resistance a la fatigue,
- grande durete (usure des instruments de fabrication),
- faible resistance aux charges cycliques,
- corrosion possible aux alcalis et aux acides hydrofluoriques,
- vieillissement a 1'humidite.
3.2.2 Fibresdecarbone
Le carbone est tres dispendieux ce qui Ie rend beaucoup mains populaire que Ie verre.
Mains disponible sur Ie marche, les fibres de carbone sont cependant reconnues comme etant les
fibres les plus performantes.
Elaboration
Les fibres de carbone sont produites par la pyrolyse de deux types de precurseur: Ie textile
et Ie "pitch" (brai ou poix). Les precurseurs textiles se divisent en plusieurs branches telles que la
rayonne et la polyacrylonitrile (PAN), cependant la PAN est de loin la plus commune. Le mode
d'elaboration des fibres de carbone est relie au type de precurseur.
Les filaments passent premierement a une cyclisation mouillee pour ensuite etre etires a
temperature elevee pennettant aux chaines polymeres d'etre alignees dans la direction des
filaments. Ces filaments sont ensuite chauffes a 1'air (220°C) pendant environ deux heures,
provoquant une oxydation. La prochaine etape consiste a carbonise les filaments en les chauffant
graduellement a environ 1500°C en atmosphere inerte. Bien que les filaments contiennent a cette
etape surtout du carbone augmentant considerablement leur resistance en tension, une distribution
encore imparfaite de ces atomes entraine un bas module d'elasticite des filaments (HR).
Alors que les filaments carbonises sont subsequentiellement traites a la chaleur a environ
3000°C, leur structure devient plus ordonnee; on assiste a une graphitation. Les filaments ainsi




Les types de fibres de carbone sont classes selon leurs proprietes mecaniques. Ces
proprietes dependent des cycles de pyrolyse ainsi que de la nature du precurseur.
On distingue deux types de fibres divises en quatre grandes classes de fibres. Les types I
sont les types hauts modules soient les classes UHM (ultra haut module) et HM (haut module), et
les types II sont les types hautes resistances soient les classes THR ou VHS (tres haute resistance
ou very high strength) et HR ou HS (haute resistance ou high strength). En general, les fibres de
faible module ont une densite et un cout plus faible ainsi qu'une resistance en tension et une
deformation a la mpture plus grandes que les fibres de hauts modules.
Proprietes
Le tableau 3.4 resume les proprietes physiques et mecaniques des fibres de carbone
(LABONTE, 1993). Les avantages et desavantages des fibres de carbone peuvent etre resumes
comme suit (MALLICK, 1988; LABONTE, 1993; SCHWARTZ, 1984):
AVANTAGES
- grande resistance en tension et en compression,
- excellente tenue a haute temperature,
- grande resistance a la fatigue,
- excellente rigidite,
- bonne conductivite electrique et thennique,
- inertie complete a la corrosion et aux produits chimiques (sauf02 et acides
oxydants a chaud),
- insensibilite a 1'humidite et aux rayures,




- difficilement impregnable (inconvenient disparait avec preimpregnes),
- corrosion de contact par pile galvanique avec les metaux,
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- sensibilite aux impacts et a 1'abrasion,
- faible tenacite,
- mauvais isolant,
- faible allongement et rayon de courbure,
- raideur a 1'enroulement (bobinage difficile).
3.2.3 Fibres d'aramide
De toute les fibres disponibles, 1'aramide possede la plus faible densite et Ie plus grand
rapport resistance en tension/poids. Elle est aussi la seule fibre organique retrouvee dans les
applications structurales.
Elaboration
Introduit commercialement dans les annees soixante-dix, 1'aramide est un compose
organique comprenant des atomes de carbone, d'hydrogene, d'oxygene et d'azote. La fibre
d'aramide (poly-para-phenyleneterephthalamide ou PPD-T) est produite par 1'extrusion d'une
solution acidique (N2804, -50 a -80°C) d'un precurseur, possiblement un produit de condensation
de la reaction du paraphenylene diamine et du chlorure de terephthaloyl. Passant dans une filiere,
les filaments sont etires jusqu'a un diametre d'environ 13 mm (LABONTE, 1993). Ce faisant, les
molecules deviennent fortement orientees dans la direction de 1'axe du fiilament. Un traitement
thermique peut alors suivre permettant d'augmenter Ie module d'elasticite.
Types
La fonne la plus commune des fibres d'aramide est Ie Kevlar 49. Elle est caracterisee par sa
faible densite, sa grande resistance en tension, son haut module d'elasticite et sa resistance aux
vibrations et a la fatigue. Ces proprietes font la de de son utilisation comme renforcement pour les
composites plastiques dans les avions, 1'aerospatial, la marine et les automobiles. Le Kevlar 49 se
retrouve aussi dans les applications industrielles et les equipements de sports.
Le Kevlar 29 possede aussi une faible densite et une grande resistance en tension par centre
son module d'elasticite est beaucoup plus faible. Ceci n'empeche toutefois pas son utilisation en
tant que protection balistique, cables, cordes, pneus ou tissus de rev8tement pour les structures
gonflables ou les tissus architecturaux (SCHWARTZ, 1984).
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D'autres types de fibres d'aramide peuvent aussi etre retrouves sur Ie marche tels que Ie
Kevlar 149 (ultra haut-module), Ie Twaron et Ie Technora.
Proprietes
Le tableau 3.5 resume les proprietes physiques et mecaniques des fibres d'aramide
(LABONTE, 1993). Les avantages et desavantages des fibres d'aramide peuvent etre resumes
comme suit (MALLICK, 1988; LABONTE, 1993; SCHWARTZ, 1984; ACI 440, 1996):
AVANTAGES
- haute resistance specifique a la traction,
- faible masse volumique,
- excellente resistance a 1'impact et au choc,
- isolant thermique, electrique et magnetique,
- bon amortissement des vibrations,
- haute stabilite thermique,
- grande rigidite,
- bonne resistance aux hydrocarbures, aux solvants et aux lubrifiants,
- bonne resistance a 1'usure,
- aucun vieillissement a 1'humidite.
DESAVANTAGES
- faible resistance a la compression, a la flexion et au flambage,
- impregnation difficile par les resmes,
- etuvage necessaire avant utilisation,
- usinage difficile,
- mauvaise resistance aux acides et bases fortes,
- sensibilite au cisaillement interlaminaire,
- sensibilite aux rayons UV,
- absorption elevee d'humidite.
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3.2.4 Hvbrides
Les hybrides sont la combinaison de deux ou plusieurs fibres sous une meme matrice. Cette
procedure pennet d'accroitre 1'etendue des proprietes pouvant etre realisees par les composites. Des
specifications de design peuvent ainsi etre rencontrees a un cout plus economique que les
composites a hautes performances ou encore les composites conventionnels.
Le carbone possede une haute resistance en tension et un haut module d'elasticite mais sa
resistance a 1'impact est faible. Par contre, 1'aramide possede une bonne resistance a 1'impact mais
un faible module d'elasticite compare au carbone. Une combinaison de ces materiaux sous une
m^me matrice permet de mettre a profit les meilleures qualites de chacune de ces fibres. Ainsi un
hybride contenant 50% de carbone et 50% d'aramide demontre une resistance a la flexion trois fois
superieure a 1'aramide seul (SCHWARTZ, 1984).
L'hybride Ie plus rencontre dans les barres d'armature est Ie verre-carbone. Si des proprietes
mecaniques un peu plus faibles que Ie carbone peuvent ^tre utilisees, un utilisateur peut
grandement tire profit du cout de celui-ci en y ajoutant du verre. Si par centre pour une utilisation
donnee Ie verre demontre une trop grande fleche, des fibres de carbone a haut module d'elasticite
peuvent etre combine au verre. Les fibres de carbone augmenteront aussi la resistance a la fatigue,
la rigidite en torsion sans oublier d'aj outer son effet conducteur.
Puisque les hybrides sont renforces par plus d'un type de fibre, une ductilite artificielle est
obtenue. En tension, la mpture debute a partir des fibres possedant la plus faible capacite
d'elongation et se poursuit jusqu'aux fibres les plus elastiques. En resume, la mpture finale du
materiau se produit lorsque les fibres possedant la plus grande capacite d'etirement (module
d'elasticite Ie plus faible) se mpturent donnant ainsi une relation contrainte-deformation non-
lineaire (SUGITA, 1993).
3.2.5 Sommaire
Etant donne la diversite des renforts et des differentes proprietes de ceux-ci, Ie choix d'une
fibre plutot qu'une autre est souvent delegue a 1'ingenieur praticien. 11 importe done grandement
pour ce demier de bien s'informer des alternatives possibles de sorte a trouver Ie composite
optimum au cout minimum. Une evaluation qualitative des proprietes des differentes fibres est
presentee au tableau 3.6 (ACI 440,1996).
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3.3 Matrice
Les roles de la matrice sont de maintenir les fibres en position, de transmettre et de
distnbuer les sollicitations mecaniques exterieures au renfort, de pourvoir un support lateral
agissant contre Ie voilement des fibres sous compression et de proteger les fibres centre les
abrasions mecaniques et les conditions environnementales. Rappelons que la matrice joue un role
mineur quant au support de la charge.
Parmi les composites, on retrouve trois types majeurs de matrice: les polymeriques, les
metalliques et les ceramiques (MALLICK, 1988). Les matrices des PRF sont toutes des polymeres
organiques. C'est a dire que, de provenance organique, elles sont produites par la reaction de
molecules de faible masse moleculaire qui, au moyen de liaisons entre celles-ci, forme des
composes de masse moleculaire elevee. Un polymere est done une longue chaine de molecules
ayant une unite ou plus d'atomes se repetant et se liant enti:e eux par de fortes liaisons covalentes
(MALLICK, 1988). Un materiau polymere (communement appele plastique) est une collection
d'un grand nombre de molecules polymeres de structure chimique similaire.
A 1'etat solide, les molecules polymeres sont soit distribuees au hasard (polymeres
amorphes) ou soit semi-ordonnees (polymeres semi-cristallin). Cependant, a 1'echelle
microscopique, certains segments d'une molecule polymere peuvent etre sous etat d'excitation.
Cette excitation augmente avec la temperature donnant lieu a des proprietes variant en fonction de
la temperature. Pres de la temperature de fusion du verre, Ie materiau polymere passe d'un solide
dur et fragile a un solide molasse et tres viscoelastique. Lorsqu'une charge exterieure y est alors
appliquee, il demontre une deformation elastique instantanee suivit par une defonnation visqueuse
lente.
L'effet du taux de chargement sur les proprietes mecaniques d'un polymere est 1'oppose de
celui de la temperature. A un taux de chargement eleve ou a im chargement de courte duree, Ie
polymere solide se comporte d'une maniere rigide et fragile. A un taux de chargement faible ou a
un chargement de longue duree, Ie meme materiau se comporte de fa^on ductile et demontre une
meilleure resistance (ACI 440,1996).
Une matrice doit posseder une elongation a la mptjre superieure a la fibre de sorte a ne pas
exposer inutilement les fibres et a etre pleinement efficace. De meme, elle doit posseder un
coefficient d'elasticite semblable aux fibres et ne doit pas subir de retrait signiftcatif lors de la
polymerisation de fa9on a ne pas induire de contraintes residuelles resultant a une micro-fissuration
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et une generation de vides. Puisque la plupart des resines possedent un coefficient d'elasticite
superieur aux fibres, 1'addition de fillers relativement rigides et dimensionnellement stables peut
s'averer necessaire (BAKIS, 1993). Dans certains cas, differents taux de refroidissement peuvent
etre utilises pour reduire Ie retrait. Une matrice doit aussi pouvoir impregner completement et
parfaitement les fibres. Si tel n'est pas Ie cas, la matrice ne pourra remplir completement ses roles.
Les fibres deviendront exposees aux agents environnementaux et ne pourront plus transferer
adequatement la charge, provoquant ainsi une mpture prematuree des fibres.
Tout comme les renforts, plusieurs types de matdce sont disponibles. On divise les
matrices polymeres en deux grandes classes: les thermodurcissables (TD) et les thermoplastiques
(TP).
Un choix approprie du type de matrice a utiliser est essentiel. Chaque type de polymeres
possede des caracteristiques particulieres qui Ie rendent apte a servir a une fibre ou a une condition
plut6t qu'a une autre. Ainsi 1'adoption d'une matrice influencera les facteurs suivants:
- impregnation de la fibre,
- cisaillement du composite,
- resistance a la fissuration,
- adherence fibre/matrice,
- retrait durant la cure,
- traitement et/ou temperature et pression de polymerisation,
- liberation de volatiles et toxicite,
- temperature d'utilisation,
- rigidite et resistance globale du composite,
- coefficient d'elasticite,
- entreposage,
- resistance aux produits chimiques, a 1'humidite ou aux rayons UV,
- resistance au feu,




Les polymeres thermodurcissables, communement appeles resines, sont de loin les
matrices les plus utilisees dans les applications de composites structu-aux. Parmi celles-ci, on
retrouve les polyesters, les vinylesters et les epoxydes qui sont les formes les plus repandues. On
rencontre aussi les polymides, les friedel-craft, les phenoles, les furannes et les silicones
(HANCOX, 1981).
Les materiaux de base utilises dans la polymerisation des polymeres TD sont
habituellement des chimiques liquides de faible masse moleculaire et de faible viscosite. Les fibres
y sont plongees avant que la reaction de polymerisation ne commence. La faible viscosite de ces
chimiques permet une bonne impregnation des fibres sans qu'une augmentation de temperature ou
de pression soit necessaire. Le durcissement se fait par 1'application d'un catalyseur et 1'elevation de
la temperature.
Durant la polymerisation, les molecules des polymeres TD sont jointes chimiquement par
des maillons croises, fonnant un reseau tridimensionnel rigide. Une fois ces maillons fonnes, les
polymeres TD ne peuvent pas etre fondus ou remoules par 1'application de chaleur et de pression
(BAKIS, 1993). En d'autres mots, la reticulation est irreversible et la structure obtenue demeure
infusible. Par centre, si Ie nombre de maillons est faible, il peut encore etre possible de les ramollir
a temperature elevee.
Parmi les avantages des polymeres TD, notons leur stabilite thermique et leur resistance
chimique. Us demontrent aussi moins de fluage et de relaxation que les polymeres TP. Cependant,
ils ont une duree d'entreposage ti-es limitee une fois melanges aux agents de cure. Us necessitent
aussi des moulages de longue duree. Et finalement, ils possedent de faibles elongations a la mpture
contribuant a une faible resistance aux impacts.
Polyesters non-satures
L'lnstitut des Composites estime qu'environ 85% de la production des composites aux
Etats-Unis est basee sur la resine polyester non-sature. On retrouve frequemment les resines
polyesters comme matrice pour les fibres de verre. L'industrie de 1'automobile, la marine, les
produits electriques et chimiques utilisent communement ce type de resine.
Plusieurs types de polyesters sont disponibles sur Ie marche. On retrouve notamment les
types ortho qui sont les moins couteux mais aussi les moins performants. Leurs faibles proprietes
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les rendent impropres aux utilisations stmcturales. Plus couteux et plus perfomiants, les types iso
sont facilement applicables aux procedes de fabrication utilisant des fibres orientees tel que la
pultrusion. Finalement, les types bisphenol offrent des proprietes superieures aux types ortho et iso,
alors que les types chlorendiques ont d'excellentes resistances chimiques en plus de pourvoir une
resistance au feu (ACI 440, 1996).
Les resines polyesters peuvent 6tre formulees en une variete de propriete allant du dur et
fragile au mou et flexible. Le tableau 3.7 fait etat de quelques pmprietes des polyesters
(MALLICK, 1988). Comparees aux autres resines thermodurcissables, les resines polyesters non-




- bonne stabilite dimentionnelle,
- bonne balance entre leurs resistances mecaniques et chimiques,
- cout faible,
DESAVANTAGES
- grand retrait volumetrique,
- sensibilite a certains solvants et chimiques (specialement les produits alcalins et basiques),
- absorption d'humidite.
Bien que la premiere generation de recherches et de travaux du passe a ete bases sur
1'utilisation de la resine epoxyde, il est cru que cette deuxieme generation fera place a des
polyesters speciaux ayant une retention d'elongation superieure sous tension, une resistance accme
aux alcalis et im cout plus faible (ACI 440,1996).
Epoxydes
Disponibles commercialement depuis la fin des annees quarante, les resines epoxydes sont
grandement utilisees dans les avions, la defense et 1'aerospatial. Ces resines, etant les matrices les
plus versatiles, possedent des attributs qui les rendent utiles dans des applications specifiques. Elles
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sont disponibles sous une grande etendue de viscosite et de capacite mecanique. De plus, elles
fonctionnent avec un bon nombre d'agents de cure et de durcisseurs. La nature de 1'epoxyde lui
permet d'etre manipulee sous plusieurs etats allant du partiellement-muri au stade avance de
preimpregne (ACI 440, 1996). On utilise les resines epoxydes avec les fibres de verre, de carbone,
d'aramide sans oublier les hybrides. Le tableau 3.8 fait etat de quelques proprietes des epoxydes
(MALLICK, 1988).
Comparees aux autres resines thermodurcissables, les resines epoxydes ont les avantages et
desavantages suivants (ACI 440,1996; BAKIS, 1993):
AVANTAGES
- grande etendue de proprietes disponibles due a la diversite des materiaux utilisables,
- absence de matiere volatile durant la polymerisation et Ie traitement,
- faible retrait pendant la cure,
- temperature de transition du verre elevee,
- excellente resistance en tension et au fluage,
- excellente resistance aux solvants et aux produits chimiques,
- excellente adhesion a une vaste etendue de fillers, de fibres et autres substrats.
DESAVANTAGES
- cout eleve (environ deux fois Ie prix du polyester),
- murissement lent,
- traitement soigne pour maintenir une resistance a 1'humidite,
- manipulation de la resine et de certains de ses durcisseurs dommageables a 1'epiderme.
Vinylesters
Le vinylester est essentiellement transfonne et polymerise comme Ie polyester. Introduit a
la fin des annees soixante-dix, on Ie retrouve essentiellement dans les memes champs d'application
que Ie polyester soient 1'automobile, la marine, 1'industrie chimique et les produits electriques.
Selon plusieurs chercheurs, leurs caracteristiques font de celle-ci la resine a envisager pour les
annatures en materiaux composites (ACI 440,1996).
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Le tableau 3.9 fait etat de quelques proprietes des vinylesters (MALLICK, 1988). En
resume, les avantages et les desavantages des resines vinylesters peuvent etre resumes comme suit:
AVANTAGES
- excellente resistance en tension,
- flexion et resistance a la fissuration superieures aux polyesters,
- excellente resistance aux produits chimiques y comprit les alcalis,
- resistance a la chaleur et resilience superieures aux polyesters,
- facilite de manipulation durant Ie traitement,
- viscosite faible,
- bonne adhesion aux fibres de verre,
- polymerisation rapide,
DESAVANTAGES
- retrait volumetrique eleve,
- adherence moderee au carbone et a 1'aramide,
- cout plus eleve que Ie polyester.
3.3.2 Polymeres thennoplastiques
Contrairement aux polymeres TD, les polymeres TP sont tres visqueux et done diffiicile
d'impregnation. Parmi eux, on retrouve les nylons, certains polyesters tels que les PET et les PBT,
les polycarbonates et les polyacetals, tous utilises avec des fibres discontinues. Appliques aux
fibres continues, on retrouve les polyamides, les polyethers, les polypropylenes, les polyethylenes,
les polystyrenes, etc. (MALLICK, 1988; LABONTE, 1993).
Dans un polymere TP, les liaisons covalentes fortes sont entre les longues chaines de
molecules seulement. Les molecules individuelles sont de structure lineaire sans lien chimique
entre elles (BAKIS, 1993). Elles sont tenues en place par de faibles liens intermoleculaires (forces
de Van Der Waals et liens hydrogene). Avec une application de chaleur et de pression, ces liens
intermoleculaires peuvent etre temporairement brises, et les molecules peuvent se deplacer les unes
par rapport aux autres (liquefaction). Les matrices thennoplastiques sont ainsi deja polymerisees
lorsqu'appliquees aux fibres (BAKIS, 1993). Lors du refroidissement, les molecules figent en une
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nouvelle position (durcissement), reconstitiant les liens intermoleculaires. Les polymeres TP
peuvent ainsi etre remoules indefiniment (MALLICK, 1988; BAKIS, 1993). Cependant, une
temperature d'elaboration elevee de ces polymeres peut causer des defauts lies aux contraintes
residuelles (LABONTE, 1993).
Les polymeres TP ont une haute resistance aux impacts et aux bris, leur conferant une
excellente tolerance aux dommages. La lineante de leurs molecules leur confere une ductilite
superieure mais augmente aussi leur susceptibilite aux solvants (BAKIS, 1993). Us ont une
elongation a la rupture superieure aux polymeres TD (entre 30 et 100% comparativement a moins
de 5%) et done une meilleure resistance a la microfissuration. De plus, les polymeres TP possedent
les avantages suivants: grande tenacite, duree d'entreposage illimite a la temperature de la piece
favorisant son utilisation pour les preimpregnes, fabrication rapide, remoulage possible et facilite
de reparation et de manipulation (ACI 440,1996).
Cependant, les materiaux et les instruments necessaires a 1'elaboration des TP sont
generalement plus dispendieux que ceux des TD. Les TP exigent aussi des temperatures de
traitement plus elevees que les TD resultant en des contraintes residuelles plus elevees sans
compter que leur grande viscosite les rend difficilement impregnables. Puisque 1'utilisation des TP
dans les PRF est relativement nouvelle, on prevoit que plusieurs des desavantages submentionnes
seront eventuellement temperes (BAKIS, 1993). Somme toute, leur difficulte d'impregnation, leur
faible resistance au fluage et leur faible stabilite thermique limitent presentement grandement leur
interet dans les applications structurales.
3.3.3 Sommaire
Etant donne la diversite des matrices et des differentes proprietes de celles-ci, Ie choix
d'une resine plutot qu'une autre doit etre fait avec une grande attention. II importe done grandement
d'examiner les alternatives possibles de sorte a trouver Ie composite optimum au cout minimum.
Une evaluation qualitative et quantitative des proprietes de differentes resines fhemiodurcissables
est presentee au tableau 3.10 (HANCOX, 1981).
3.4 Agents de polymerisation et inhibiteurs
Panni les agents de polymerisation, on retrouve les catalyseurs, les accelerateurs et les
durcisseurs.
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Les catalyseurs sont des produits qui modifient la vitesse d'une reaction chimique sans pour
autant subir de changement permanent dans leur composition a la fin du processus (ex. peroxyde
organique dans les resines polyesters). Ces substances accelerent la cure et sont ajoutees en faible
dose par rapport a la quantite de resine.
Les accelerateurs sont des materiaux qui, lorsque ajoutes a la resine, augmentent la vitesse
de reaction entre Ie catalyseur et la resine. L'effet combine de differents accelerateurs et catalyseurs
sur Ie temps de formation du gel est explicite dans Ie "Handbook of Composites" (LUBDsf, 1982).
Les durcisseurs sont des substances ou des melanges ajoutes a la resine pour deux raisons
distinctes: promouvoir ou controler la cure ou controler Ie degre de durete de la resine polymerisee.
Les inhibiteurs sont des substances qui retardent les reactions chimiques. Autres que ceux
normalement presents pour stabiliser la resine, ils peuvent 6tre utilises pour promouvoir la stabilite
d'entreposage, pour prevenir la formation de gel durant Ie malaxage et parfois pour controler la
vitesse de polymerisation. Les quinones stabilisent avec peu d'effet sur la vitesse de cure. De
faibles quantites sontutilisees allant de 0.005 a 0.02% (LUBIN, 1982; SCHWARTZ, 1984).
3.5 Agents de couplage
Un agent de couplage est un produit reagissant avec Ie renfort et la matrice d'un composite
dans Ie but de former ou de promouvoir une plus grande adherence a 1'interface de ces demiers
(LUBDST, 1982). Les agents de couplage ont aussi une fonction secondaire protegeant la surface des
fibres des conditions environnementales telles que 1'humidite et les fluides reactifs (MALLICK,
1988).
Deux types communs d'agent de couplage sont les composes de cb-ome et les composes de
silane. Les molecules complexes de ces agents peuvent s'orienter de sorte qu'un groupe d'ions peut
reagir avec les ions a la surface des fibres alors que Ie groupe organique non-sature reagira avec la
resine lors de la polymerisation. Les molecules d'un agent de couplage se trouvent done
doublement liees.
En 1'absence d'agent de couplage, Ie transfert de charge entre les fibres et la matrice se
produit par un enclenchement mecanique provenant des contraintes residuelles. Ces contraintes
residuelles sont causees par Ie retrait du a la polymerisation de la matrice et par une contraction
thermique due a la temperature de cure de la matrice (coefficient d'expansion thermique de la
resine est environ dix fois superieures a celui des fibres). A temperature elevee ou a charge elevee,
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la difference d'expansion entre les fibres et la matrice peut retirer cet enclenchement mecanique. Le
transfert de charge ne s'exer9ant plus adequatement, des micro-fissures peuvent se creer resultant
en une reduction des proprietes mecaniques du composite. De plus, 1'humidite ou d'autres fluides
reactifs peuvent se diffuser a travers la resine pour s'accumuler a 1'interface et deteriorer les fibres
(MALLICK, 1988; SCHWARTZ, 1984).
Le lien interfacial cree par les agents de couplage permet done un meilleur transfert de la
contrainte de cisaillement entre les fibres et la matrice. Par ailleurs, une meilleure resistance en
tension du composite est obtenue. Cependant, 1'efFet de ces agents est reduit par 1'humidite. L'agent
de couplage ideal devrait foumir une couche flexible de faible module a 1'interface, ce qui ameliore
la force adhesive du lien fibre/resine en plus de reduire les vides dans Ie materiel (SCHWARTZ,
1984).
3.6 Filters et autres ajouts
Les fillers sont des materiaux relativement inertes. Leurs premieres utilisations furent dans
Ie but de reduire Ie volume de la matrice polymere et ainsi d'en diminuer Ie cout sans pour autant
en alterer, de fa9on significative, les attributs. Des fillers de faible cout tels que des microsphere de
verre, des ecailles de noix, de la cendre volante et de la cellulose de bois remplissaient bien ces
fonctions. Cependant, les fillers fonctionnels contemporains vont au-dela du role de remplissage.
Us sont ajoutes a la matrice polymere pour une ou plusieurs des raisons suivantes (LUBIN, 1982;
MALLICK, 1988; BAKIS, 1993):
- reduire Ie cout,
- modifier les proprietes mecaniques,
- diminuer la concentration des materiaux reactifs,
- reduire la fissuration,
- ameliorer Ie transfert de charge,
- reduire Ie retrait,
- controler la viscosite,
- permettre des temperat.ires de polymerisation plus elevees,
- reduire Ie pic exothermique de temperature,
- retarder 1'effet des flammes,
- supprimer Ie degagement de fumees toxiques,
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- ameliorer les proprietes electnques,
- servir de base pour les effets colorants,
- ameliorer la resistance a differents milieux agressifs,
- ameliorer la texture de surface,
- reduire Ie poids.
Les fillers les plus communs se presentent en quatre groupes chlmiques: les silices et
silicates, les carbonates, les sulfates et les oxydes. Le premier groupe inclut 1'asbestos, Ie tale,
1'argile, Ie sable, la terre diatomee et la cendre volcanique. Le deuxieme groupe comprend une
variete de carbonate de calcium. La troisieme division inclut les sulfates de baryum et les sulfates
de calcium. Finalement, Ie quatneme groupe est constitue des alumines hydratees. Cependant,
pratiquement tous les materiaux pouvant etre reduits en des particules allant de 0.5 a 50 microns
peuvent etre utilises (LUBIN, 1982).
La quantite de filter utilisee peut varier entre 10 et 70% du poids, dependamment du filler,
de la viscosite et du type de resine et de 1'utilisation prevue. En general, la quantite de filler
employee se situe entre 20 et 30% du pourcentage poids de la resine. Les proprietes recherchees
pour les fillers sont les suivantes (LUBHSf, 1982):
- faible densite,




- dispersion sans agglomeration,
- chimiquement pure,
- pale de couleur,
- dimensions variant de 1 a 15 microns,
- diametre moyen de 5 microns.
Quoique mineur en terme de composition de la matrice, il existe aussi, sous 1'entete des
fillers, des additifs servant a des applications particulieres.
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3.6.1 Colorants
Les teintures et les pigments peuvent etre promptement ajoutes a la resine. Puisque la
plupart des colorants sont utilises qu'en faible quantite, ils n'affectent que faiblement les proprietes
de la resine polymerisee (LUBIN, 1982). Certains chercheurs noterent toutefois une diminution
considerable de la resistance de la resine selon Ie type de pigmentation choisi (BENMOKRANE et
coll., 1994a).
Souvent, les colorants inhibent ou augmentent la vitesse de polymerisation. De plus,
certaines teintures de meme que certains pigments ont tendance a deteriorer les proprietes
environnementales des resines.
3.6.2 Retardateurs de flammes
Ces filters attribuent aux resines des proprietes recherchees quant a la vitesse de
combustion. Ces substances peuvent etre combinees a la resine physiquement ou encore
chimiquement a 1'aide d'un modij&cateur reactif. La plupart des phosphates, esters, et
hydrocarbones halogenes de meme que les trioxydes "antimony" sont combines avec la resine
physiquement alors que 1'acide chlorendique et ses derives sont combines chimiquement. Les
phosphates interviennent en developpant un fihn carbonise separant Ie polymere non-atteint de la
flamme et de la source de chaleur. Quant aux hydrates, ils provoquent une reaction endofhermique
et degagent de 1'eau en presence de chaleur, refi-oidissant et ralentissant la reaction de combustion
(BAKIS, 1993).
II est a noter que 1'addition des retardeurs de flammes peut affecter la couleur, la resistance
en tension, les proprietes electriques et Ie moulage des resines (LUBIN, 1982).
3.6.3 Absorbeurs d'ultraviolet
Ces demiers sont ajoutes au melange de resines sujets a etre exposes aux rayons
ultraviolets du soleil ou de la lumiere fluorescente. Us fonctionnent en piegeant differents radicaux,
inhibant ou retardant ainsi Ie precede de photodegradation (BAKIS,1993).
Ces substances doivent avoir une bonne couleur initiale et etre compatible avec les




La resistance a la fissuration et a 1'impact des resines friables peut 6tre amelioree en leur
ajoutant une petite quantite de caoutchouc synthetique (ACI 440, 1996). Cependant, cette
amelioration est souvent accompagnee d'une reduction de la resistance en flexion et de la rigidite.
Une des faiblesses majeures des composites de PRF est leur fragilite. Ces additifs, quoique
ameliorant quelque peu la fragilite, sont souvent inutiles (LUBINT, 1982).
3.6.5 Aeents de demoulaee
Ces composes sont utilises dans toutes les operations de demoulage. L'agent Ie plus
commun est Ie stearate de zinc. Des stearates de calcium et d'aluminium ainsi que de 1'acide
stearique sont aussi utilises (LUBDSf, 1982).
3.6.6 Epaississeurs
Les epaississeurs sont des ajouts qui augmentent la viscosite de la resine sans qu'il y ait eu
polymerisation. Panni les epaississeurs, on retrouve les oxydes et hydroxydes de magnesium et
calcium (MgO, Mg(OH)2, CaO, Ca(OH)2).
Les epaississeurs ont une fonction double. Premierement, ils s'assurent que Ie compose
forme peut etre manipule convenablement a 1'etat sec tout en demeurant non-collant ainsi que
facilement decoupable et formable. Deuxiemement, ils donnent a la matrice une viscosite
suffisante pour conserver une homogeneite du melange. L'epaississeur ideal est celui qui ne debute
pas la reaction d'epaississement avant que la resine n'ait completement impregnee les ingredients.
Apres quoi, il epaissit rapidement a la viscosite voulue et y demeure jusqu'au moulage (LUBESf,
1982).
3.6.7 Lisseurs de surface
Les lisseurs de surface sont souvent des polymeres thermoplastiques qui, lorsqu'ajoutes a
un polymere thermodurcissable, donnent une surface lisse et une stabilite dimensionnelle a la
partie moulee. Cette partie peut ensuite etre peinte avec ou sans traitement de surface abrasif.
Certains de ces ajouts donnent d'excellentes couleurs, eliminent pratiquement Ie voilement
ou permettent un moulage de grande precision meme a une grande echelle de production. D'autres
encore ont des proprietes semblables aux solidifieurs: un faible module d'elasticite et une grande
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habilite a se defonner sans toutefois se briser. Cependant, les lisseurs diminuent habituellement
toutes les proprietes mecaniques des resines sauf la resistance a 1'impact qui est dans la plupart des
cas augmentee. De plus, certains lisseurs de surface augmentent Ie taux d'epaississement.
3.6.8 Sommaire
Une resine peu visqueuse pennet d'utiliser une plus grande quantite de filler. Les fillers
peuvent etre disposes a la main, mais ils sont preferablement pulverises permettant ainsi une plus
grande unifonnite et minimisant les problemes de manutention.
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4. FABRICATION DES BARRES D'ARMATURES EN PRF
4.1 Notions preliminaires
II ne suffit pas de connaitre les composantes de base des PRF et leurs procedes de
fabrication pour en maitriser la science. Leur assemblage peut varier grandement selon 1'utilisation
choisie. On distingue cependant trois stades communs a la formation des composites: (1) la
formation des materiaux constituants soient la resine et les fibres; (2) 1'evolution intermediaire de
ces materiaux en la forme voulue; puis (3) la transformation finale par un traitement ou une cure
des materiaux constituants en la geometric desiree (EHSANI, 1993).
Chez les composites, 1'elaboration du materiau se fait en m^me temps que la piece. II est
done difficile de separer les proprietes de la piece et du materiau. On distingue deux procedes de
mise en oeuvre; soit direct ou a partir de demi-produits. La classification de ces demiers peut se
faire comme suit (LABONTE, 1993):
Mise en oeuvre directe
- moulage sans pression
- moulage au contact
- moulage par projection simultanee
- moulage sous vide
- moulage par compression
- moulage par injection de resine
- moulage par compression (a chaud/a froid)
- moulage par injection
- moulage en continu
- moulage par pultrusion
- moulage par centrifugation





Mise en oeuvre a partir de demj-prodmts
- preimpregnes
- moulage par compression a chaud
- moulage en autoclave
- composes de moulage
- moulage par compression
- estampage
Pour fabriquer la plupart des barres d'armatures en PRF, on precede par une mise en oeuvre
directe a 1'aide d'un moulage par pultmsion. Lorsque des sections courbes telles que des etriers ou
des crochets sont necessaires, on precede par pulformation, par moulage par compression, par
enroulement filamentaire suivie d'une coupe ou encore par pliage par application d'air chaud
lorsqu'une resine thermoplastique est utilisee (OKAZAKI, 1993). Differentes techniques sont
employees pour mesurer Ie degre de polymerisation afin de s'assurer de la qualite du produit.
Finalement, les barres d'armature et les cables produits existent sous de multiples formes et
dimensions.
4.2 Pultrusion
Due a la rapidite du processus, a un bon controle de la qualite et a un cout d'equipement
relativement faible, Ie moulage par pultrusion est communement employe pour la fabrication des
composites de PRF utilises dans 1'industrie de la construction. Brevete en 1949, la pultmsion utilise
un moulage continu. Elle est particulierement appropriee pour la fabrication de structures
composites longues ayant une section constante telles que les barres d'armatures, les cables, les
poutres en I, en L et en C, les tubes, les plaques, etc. (EHSANI, 1993).
4.2.1 Precede
Le precede debute avec plusieurs bobines de stratifils ou rovings tel que montre a la figure
4.1 (N.B. des nattes, des tissus ou des tresses peuvent aussi etre utilises dependament du profile
fabrique). Ces fils contiennent prealablement a leur surface un agent de couplage, necessaire pour
une bonne adherence fibre/matrice. S'il y a presence d'humidite a la surface des fibres, les fils
seront asseches a la chaleur avant d'etre introduits dans Ie procede. A ce stade, il est possible de
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combiner plusieurs types de fibres (hybrides) selon les caracteristiques desirees du produit fini.
Les fibres sont en premier lieu dirigees dans une serie de guide ou on leur donnent
1'orientation desiree. Ensuite, ces torons sont immerges dans un bassin de resine thermodurcissable
pour impregnation. Lorsque les sections sont de grandes dimensions, on peut avoir recours a un
pompage de resine sous pression pour ameliorer 1'impregnation (HANCOX, 1981). A la resine, des
accelerateurs, des catalyseurs, des agents de polymerisation ainsi que des fillers ou autres additifs
peuvent etre ajoutes. Les prealables pour une matrice optimale sont (1) une faible viscosit^ initiale
pour faciliter 1'impregnation, (2) une vie en pot de plusieurs heures a la temperature de la piece et
(3) une polymerisation rapide une fois introduit dans la filiere de sorte a ne pas ralentir Ie processus
de fabrication (HANCOX, 1981;BAKIS, 1993).
A la sortie du bassin, les fibres impregnees de resine passent premierement dans une filiere
de prefonnation et ensuite dans une filiere chauffee (HANCOX, 1981). A la filiere de
preformation, 1'air piege est retire, 1'exces de resine est extrait et retoume au bassin puis une
structure est doimee au profile. On obtient ainsi Ie diametre ou 1'epaisseur de section desiree. La
configuration finale et la compaction prennent place dans la filiere chauffee (MALLICK, 1988). A
1'entree de cette filiere, une circulation d'eau froide est maintenue de sorte a prevenir la formation
prematuree d'un gel resineux. Si une resine thermodurcissable est utilisee, Ie processus de
polymerisation sera initie par la chaleur de la filiere et du four (EHSANI, 1993). Deux methodes
sont generalement utilisees pour chauffer la filiere: a 1' electricite, en agrafant la filiere entre des
plaques chauffantes pemiettant de controler la temperature de la filiere en differentes zones, ou a
1'huile, en circulant de 1'huile chaude dans une filiere creuse (ACI 440, 1996; HANCOX, 1981).
Dans certains cas, un cabinet de prechauffage utilisant des frequences radio est employe pour
faciliter la polymerisation des sections epaisses (ACI 440, 1996; HANCOX, 1981). Pour obtenir
un profile uniforme et une bonne finition de surface, il est desirable que la polymerisation se
termine dans les demiers centimetres de la filiere, cette demiere etant generalement de 0.9 a 1.3 m
de longueur (HANCOX, 1981; ACI 440, 1996). Les temperatures d'elaboration se situent
normalement entre 110 et 180°C dependament de la resine utilisee. C'est grace aux filieres qu'une
uniformite dimensionnelle du produit fini est obtenue et que Ie volume de resine est maintenu au
niveau desire (EHSANI, 1993).
Puisque la pultrusion est un processus continu, Ie mecanisme d'entrainement du profile doit
etre suffisamment puissant pour vaincre les forces frictionnelles se developpant a 1'interface du
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profile polymerise et du bloc de la filiere. Pour se faire, deux techniques sont communement
utilisees (HANCOX, 1981). Une premiere technique consiste en des presses en rouleaux qui,
enveloppees d'un caoutchouc resistant a 1'usure, agissent en paire en pressant Ie profile,
habituellement des tiges, et en Ie dirigeant a travers la filiere. Une deuxieme technique utilise des
systemes hydrauliques a pinces qui, comprenant des coussins de contact, fonctionnent en
convoyeur en agrippant Ie profile et Ie tirant a travers la filiere.
A la fin de la ligne de production, Ie materiau forme est refroidi a 1'air ou a 1'eau. II peut
ensuite etre coupe, au moyen d'une scie a diamant, a la longueur desiree. Le niveau de production
se situe normalement a environ 0.9 m par minute (ACI 440, 1996), mats peut parfois atteindre
plusieurs centaines de metres par heure et cela sous Ie contr61e d'un seul operateur (HANCOX,
1981). II est toutefois a noter que la polymerisation complete des sections complexes et epaisses
prend plus de temps que les sections minces.
4.2.2 Facteurs de fabrication influencant la performance
II ne fait 1'objet d'aucun doute que Ie type et Ie pourcentage de fibres, de resine et d'ajouts
utilises dans Ie processus de pultmsion influenceront directement la performance des barres
d'annature. Cependant d'autres facteurs, relies directement au processus de fabrication, influencent
aussi la performance des PRF.
Orientation des fibres
En general, on utilise, pour la fabrication de barres d'armature en PRF, que des fibres
unidirectionnelles. Orientees parallelement a 1'axe de la barre, les fibres possedent une resistance a
la traction et un module d'elasticite maximum. Cependant, certains manufacturiers ont trouve bon
d'augmenter la resistance transversale des tiges au detriment de leur resistance longitudinale en
ajoutant des fibres inclinees par rapport a 1'axe de la tige. Un exemple de ceci sont les barres
d'armatures tressees (braided) ou la mgosite de surface obtenue sert a augmenter 1'adherence. La
quantite de fils continus par rapport aux fils inclines (nattes, tissus, tresses etc.) determine les
proprietes mecaniques du profile (MALLICK, 1988).
Impregnation des fibres par la resine
Pour une viscosite donnee de la resine, Ie degre d'impregnation est ameliore (1) si Ie temps
39
de residence dans Ie bassin est prolonge par un rythme de production plus lent, (2) si la temperature
de la resine dans Ie bassin est augmentee et (3) si des actions mecaniques sont appliquees aux
fibres dans Ie bassin (MALLICK, 1988). Dans Ie procede de pultrusion, la viscosite de la resine
utilisee vane entire 400 et 5000 centi-poises. Une viscosite superieure a 5000 cP peut resulter en
one mauvaise impregnation des fibres, un taux de production plus lent et un bris frequent des fibres
lorsque 1'exces de resine y est retire. De 1'autre cote, une viscosite tres faible de la resine peut
causer un ecoulement excessifde resine a la sortie du bassin de sorte qu'a une viscosite inferieure a
200 cP, Ie bassin doit etre refroidi.
Temperature de lafiliere
Si la temperature a 1'entree de la filiere n'est pas augmentee graduellement, une enveloppe
de resine polymerisee peut se former rapidement sur les parois de la filiere. La perte de cette
enveloppe resulte en une mauvaise qualite de surface du produit pultmde. Ce probleme peut etre
allege par une prechauffe du flot jBbre-resine a 1'exterieur de la filiere, reduisant ainsi Ie gradient de
temperature a 1'entree de la filiere.
Au fur et a mesure que la reaction de polymerisation progresse, la chaleur degagee par la
reaction exothermique augmente la temperature du systeme fibre-resine jusqu'a 1'obtention d'un
sommet. Alors que la polymerisation tire a sa fin. Ie degagement de chaleur diminue. Le taux de
transfert de chaleur, du materiau polymerise aux parois de la filiere, augmente du a une
temperature de filiere mains elevee pres de la sortie. Cette action permet un refroidissement rapide
de la section. Si aucune chute de temperature n'est creee avant la sortie de la filiere, des fissures
interlaminaires peuvent se former a 1'interieur du profile (MALLICK, 1988).
Pression interne
Contrairement a bien d'autres procedes de fabrication, aucune pression exteme n'est
appliquee lors du moulage par pultmsion. Cependant, une expansion volumetrique de la resine
chauffee a 1'entree de la filiere cree une forte pression inteme, qui est ensuite progressivement
reduite par Ie retrait de la reaction de polymerisation. En controlant la chimie de la resine et la
fraction volumetrique des fibres, une pression inteme superieure peut etre obtenue de sorte a
ameliorer la consolidation fibre-resine de la section pultmdee (MALLICK, 1988).
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Force de traction et guide
Le controle de 1'effort de traction exerce sur Ie pultmde de meme que Ie design du guide
sont extremement important puisqu'ils influencent 1'alignement et 1'impregnation des fibres.
Certains defauts rencontres chez les pultmdes tels que les regroupements, les sauts, les rides et les
plis de fibres sont relies a ces facteurs.
Le design du guide est laisse entierement au manufacturier bien qu'il peut avoir recours a
des specialistes. Quant a 1'effort de traction, il augmente avec la fraction volumetrique des fibres, la
viscosite de la resine, la vitesse de production et Ie rapport d'ouverture d'entree et de sortie de la
filiere(MALLICK,1988).
Vitesse de production
Les grandes vitesses de lignes de production deplacent souvent Ie pic exothermique de
temperature vers la sortie de la filiere et augmente la force de ti'action exercee. Bien que Ie taux de
production soit augmente par de grandes vitesses de ligne, la qualite du produit peut se deteriorer
due a une mauvaise qualite d'impregnation des fibres, une polymerisation non complete et une
migration des stratifils a 1'interieure de la section. Si un plus grand volume de production est desire,
il est preferable d'augmenter Ie nombre de filiere plutot que d'augmenter la vitesse de ligne
(MALLICK, 1988).
Finition de surface
Plusieurs finis de surface ont ete produits par differents manufacturiers dans Ie but
d'augmenter 1'adherence des barres d'annature ou des cables de precontrainte avec Ie beton. Ces
modifications peuvent etre apportees avant la polymerisation de la resine ou encore par une
deuxieme impregnation a la sortie de la filiere. Chaque fabriquant possede sa propre recette qui est,
dans la plupart des cas, brevetee. Neanmoins, il est possible de differencier plusieurs types de
fmition des barres d'armature (DOLAN, 1994; SONOBE, 1993):






- enroulee helicoi'dalement (spirally wound),
- encaissee (encased),
- tordue (twist),
- assemblage multiple (multiple assemblies).
Une variation de ces finitions peut inclureunjet de sable impregne dans la matrice finale. Dans la
plupart des cas, les barres d'armature ont une forme plus ou moins circulaire, mais des barres
rectangulaires peuvent aussi etre produites.
4.3 Produits fabriques et ouvrages realises
4.3.1 Generalites
Les barres d'annatures et les cables en PRF sont fabriques sous une vaste etendue de
diametres. Aucune norme n'existe quant aux dimensions des armatures en PRF. Cependant, la
plupart des manufacturiers produisent ces barres dans des diametres correspondant a ceux de
1'acier, permettant ainsi d'utiliser les proprietes des sections transversales des tables de 1'armature
d'acier(EHSANI,1993).
La recherche et Ie developpement sur 1'utilisation des renforcements en PRF a suivi
certaines tangentes selon la region geographique. Ainsi, en Amerique du Nord, la recherche d'une
solution a la corrosion de 1'acier d'armature a uni les manufacturiers et les universitaires a
developper une competence dans les armatures et les grillages en PRF. Au Japon, I'interet pour des
methodes et des materiaux de constmction favorisant la prefabrication, 1'automatisation et une
construction plus efficace a entraine une alliance entre les contracteurs et les manufacturiers qui
leurs conferent une excellence en matiere de cables de pretension et renforcements multi-
directionnels en PRF. Puis finalement, en Europe, une combinaison des elements mentionnes ci-
haut ainsi qu'un interet prononce dans la rehabilitation des structures historiques ont reuni
contracteurs, manufacturiers et universitaires dans Ie developpement d'une expertise en cable de
post-contrainte et en feuilles de lamines collees (NANNI, 1993 b).
Bien que ce ne soit pas necessairement leur specialite, chaque grande region produit des
barres d'armatures et des cables de precontrainte. Les particularites de plusieurs de ces produits
sont detaillees dans les sections suivantes.
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4.3.2 Americiue du Nord
Presentement, douze compagnies se partagent Ie marche des PRF en Amerique du Nord
soit Autocon Composites, Corrosion Proof Products, Creative Pultrusions, Imco Reinforced
Plastics, International Grating, Marshall Industries Composites, Marshall-Vega Corporation,
NEPTCO, Polygon, Polystmctures, Pultrall et United Ropeworks. La plupart de ces fabricants
offrent une tige pultmdee faite de verre E (d'autres types de fibres sont aussi disponibles) combinee
a une resine polyester isophtalique ou une resine vinylester (ACI 440,1996).
La compagnie Creative Pultrusion fabrique des barres d'armature verre E/vinylester de
diametre variant de 9 a 25 mm. Si desire, ces barres peuvent etre recouvertes de sable pour en
ameliorer Padherence avec Ie beton. Bon nombre d'articles sur la perfomiance de ces barres ont ete
publics par Wu, Faza et GangaRao.
Les barres Kodiak sont produites par International Grating. Ces tiges a base de fibre de
verre ont une configuration dite deformee par 1'enroulement puisque ce demier ne se trouve non
pas a la surface mais bien incruste dans la barre. Cette geometne confere a la barre une adherence
accme mais diminue proportionnellement sa resistance a la traction. Ces tiges ont servi a la
construction du premier tablier de pont en beton anne aux Etats-Unis a utiliser des barres
d'armature en PRF. Plus d'informations concemant ces tiges peuvent etre retrouvees dans les
publications de Faza, GangaRao, Bemnokrane, Masmoudi et Tighiouart.
Marshall Industries Composite Inc. fabrique les tiges C-BAR. Ces demieres sont
disponibles en quatre differents types de fibre notamment Ie verre E, Ie carbone, 1'aramide et un
hybride de carbone-verre E. Deux differents grades, bases sur la nature des deformations et sur les
caracteristiques de surface, sont aussi disponibles. L'originalite de ces barres reside en sa finition
moulee qui confere a la barre une configuration semblable a celle de 1'acier. Ces barres ont servi,
de pair avec les barres Kodiak, a la construction d'un tablier de pont en beton anne en Virginie de
1'Ouest. Plus d'informations concemant la performance de ces barres peuvent etre retrouvees dans
les publications de Benmokrane, Masmoudi et Theriault.
La firme Vega Technologies fabrique deux types de tiges soit a base de fibre d'aramide ou a
base de fibre de verre E reliee par une resine vinylester. Une deformation de surface est obtenue
par 1'enroulement helicoidal d'un toron a 45°, avant la polymerisation de la resine. Cependant, des
difficultes financieres ont entratne la faillite de cette entreprise qui fut rachete par Marshall d'ou
1'union Marshall-Vega. Les resultats concemant les proprietes de ces barres sont rapportes par
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Pleimann.
NEPTCO fabrique des cables de pre et post-tension a 1'aide de tiges GRAPHLITE™ (4 mm
de diametre). Ces tiges sont constituees de fibres de carbone T300 reliees par une resine epoxyde.
Leur procedure de fabrication assure une fibre avec un alignement, dit exceptionnel, qui conduit a
une resistance en tension superieure. Ce systeme a ete developpe par lyer.
Polygon Company produit des tiges pultmdees de deux types soit carbone/epoxyde et verre
S/vinylester. Les tiges, de trois millimetres de diametre, sont entrelacees en groupe de sept pour
former un toron de 9.5 mm de diametre. Des prototypes comprenant des pieux en Floride et un
tablier de pont dans Ie sud du Dakota ont ete effectues. Les resultats concemant les proprietes de
ces tiges sont rapportes par lyer et Anignol.
La barre PSI Fiberbar produite par Polystmctures Inc. est faite a base de fibre de ven-e E
(70%) et d'une resine vinylester (30%). La barre est recouverte d'un voile pour proteger les fibres
et est enveloppee d'une meche de verre E inclinee a 45° pour ameliorer 1'adherence armature/beton.
La tige est produite dans des diametres variant de 6.3 a 28.6 mm.
Au Canada, la compagnie Pultrall produit, sous Ie nom d'lsorod, des barres d'armature en
fibres de verre E encaissees dans une resine polyester. Un enroulement helicoi'dal et un jet de sable
sont appliques aux armatures pour en ameliorer 1'adherence. Ces barres sont fabriquees sous une
variete de diametre allant de 10 a 25 mm. Une barriere d'autoroute a Montreal et la reparation d'un
stationnement a Hull sont des exemples de realisations de ces tiges. Les details, concemant la
performance de ces armatures, sont rapportes par Benmokrane, Chaallal, Masmoudi, Tighiouart et
Theriault.
4.3.3 Japon
Pratiquement tous les gros contracteurs du Japon sont impliques, avec ou sans partenaires
manufacturiers, dans Ie developpement des renforcements de PRF. Les japonais possedent la plus
vaste gamme de produits en PRF.
Les barres et cables de pre et post-tension CFCC (Carbon Fiber Composite Cables) sont
produits par Tokyo Rope et Toho Rayon Co. Us sont constitues de 7, 19 ou 37 torons de carbone
PAN entrelaces. Le diametre nominal des cables varie entire 5 et 40 mm. En 1988, ces cables ont
ete utilises dans la construction du premier pont japonais en beton precontraint utilisant des
tendons en PRF. Depuis, plusieurs ponts ont ete constmit avec ce type de tige notamment au
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Japon, en Chine et au Canada. Les proprietes de ces cables sont rapportees par Mutsuyoshi,
Machida, Yamashita et Inukai.
La compagnie Mitsui Constmction a developpe une tige tressee aramide (Kevlar
49)/epoxyde de 8, 12 et 16 mm de diametre. Contenant 60% de l5bres, 1'annature et Ie cable
FIBRA. perd 20% de la resistance et du module d'elasticite des fibres d'aramide du a sa
configuration tressee. Cependant, cette configuration ainsi qu'un jet de sable ajoute avant la
polymerisation de la resine augmentent 1'adherence de la tige avec Ie beton. Des applications
comprenant un pont pedestre, des poutres d'edifice partiellement precontraintes et une dalle post-
tentionnee ont ete realisees. Des infonnations concemant cette tige peuvent etre trouvees dans les
publications de Tamura, Tanigaki et Mikami.
Le manufacturier Teijin et la compagnie de construction Sumitomo ont combine leurs
efforts dans la fabrication des tendons et des cables Technora™ a base d'aramide revetue d'une
resine vinylester. Avant la polymerisation de la resine, un enroulement helicoi'dal est applique pour
ameliorer 1'adherence. Deux diametres sont disponibles soient 6 et 8 mm; cependant, 3 a 19 tiges
peuvent etore regroupees en un cable. Au printemps 1991, un pont utilisant la pretension et un pont
utilisant la post-tension ont ete construit moyennant ces tiges. Ces tiges ont de meme servi en
raison de leur non-conductivite et de leur non-magnetisme dans des poutrelles en beton
precontraint pour prevenir la perte du courant induit sur les rails de chemin de fer et dans des murs
rideaux pour prevenir 1'interference radio. Les resultats concemant les proprietes et les utilisations
de ces barres sont rapportees par Kakihara, Noritake, Mizutani et Kumagai.
La compagnie Mitsubishi Kasei produit les elements de tension Leadline. Faits d'un renfort
de carbone impregne d'une resine epoxyde, ces barres sont produites en des diametres allant de 1 a
17 mm. Differentes deformations de surface sont disponibles soient lisses, dentees et crenelees.
Un pont a Calgary a utilise ces tiges combinees aux cables CFCC.
Les grillages en 2D NEFMAC™ sont realises par 1'un des plus grand contracteur general
japonais, Shimizu Corporation. Le produit, plat ou courbe, est forme a partir d'un procede
semblable a 1'enroulement filamentaire. Le renforcement est disponible sous plusieurs
combinaisons de fibres (verre, carbone et hybride) et de section (5 a 400 mm2'). Les ouvrages
realises a partir de ce materiau sont tres nombreux notons enti'e autres des revetements de tunnels,
des tabliers de ponts, des reservoirs de gaz corrosifs et des stmctures cotieres. Les murs d'une base
en Antarctique ont de meme ete constmit avec ce grillage qui a ete choisi du a sa legerete et sa
45
mpidite de montage. Plus d'informations concemant les grillages NEFMAC sont donnees dans les
articles de Sugita, Sekijima et Hiraga.
Un arrangement en trois dimensions provenant de fibres entrelacees et impregnees d'une
resine epoxyde a ete realise par Kajima Corporation. La production de ce treillis est automatisee et
permet la creation de differentes formes complexes. Ce renforcement a ete instaure pour la
construction de plusieurs elements d'edifice notament les parapets, les partitions, les murs rideaux,
les lamelles et certains travaux permanents. Au Japon, des panneaux de partition pour un entrepot
de chlore, des parapets pour un college dentaire et un mur rideau pour un edifice cotier ont deja ete
realises avec ce type de renforcement. Akihama, Nakagawa et Suenaga elaborent sur ses elements
3D.
4.3.4 Europe
L'Europe possede a son inventaire les premieres stmctures utilisant les PRF. L'Allemagne,
la France et 1'Angleterre dominent Ie marche europeen des PRF.
Les barres d'Arapree, preferablement utilise comme tendon d'ancrage et systeme de
pretension, font partie d'une union entre Ie manufacturier allemand AKZO et Ie contracteur
hollandais Hollandsche Beton Groep. Recemment, les droits manufacturier ont ete transferes a
Sireg S.p.A, une industrie itallienne. L'alignement parallele des fibres cTaramides de type Twaron
HM et DV[ est impregne par une resine epoxyde dans un rapport 50%-50%. Les tiges peuvent etre
de forme rectangulaire ou circulaire. Certains travaux ont ete effectues aux Pays-Bas a 1'aide de ces
tiges notamment des barrieres sonores d'autoroutes et une passe a poisson. Des details concemant
les proprietes et les applications de ces cables peuvent etre retrouves dans les publications de
Gerritse et Schurhoff.
Fabriques en Angleterre par ICI Linear Composites Ltd., les cables Parafil type G sont
constities d'un noyau de fibres d'aramide (Kevlar 49) paralleles et continues, contenues dans une
gaine thermoplastique. La gaine confere une forme circulaire a 1'ensemble et protege Ie noyau sans
toutefois ajouter a ses proprietes structurales. Des trois types, A (Polyester), F (Kevlar 29) et G
(Kevlar 49), seuls les cables Parafil de type G sont d'interets stmcturaux et ne sont utilises que dans
les applications ne necessitant aucune adherence telle que la post-tension exteme. Des applications
structurales telles que des cables d'ancrage pour tentes, des cables pour un pont deployable, des
cables pour un pont suspendu ainsi que des cables pour la precontrainte transversalle d'un pont en
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bois recycle ont ete realises. Plus d'infonnations sur Ie sujet peuvent etre reti-ouvees dans les
ouvrages de Burgoyne et Chambers.
A la fin des annees soixante-dix, 1'union des deux compagnies allemande, Strabag Bau-AG
et Bayer AG, donna naissance aux barres et cables Polystal. Produites dans des diametres allant de
7.5 a 25 mm, les tiges Polystal sont a base de fibres de verre E impregnees d'une resine polyester.
Une gaine en polyamide de 0.5 mm d'epaisseur est appliquee au stade final de production dans Ie
but de prevemr les attaques alcalines et de pourvoir une protection mecanique. Ces tiges ont fait
1'objet de nombreuses applications notamment des ponts en Allemagne et en Autriche et une
reparation de station de metro en France. Les proprietes et les utilisations de ces cables sont
rapportees par Wolff, Miesseler et Konig.
Fabriquees par Bridon, les tiges anglaises Bridon SM et BRI-TEN peuvent etre composees
de renforts de verre E (Briden SM), de carbone HS ou d'aramide Kevlar selon 1'utilisation prevue.
Avec un rapport fibre/resine d'approximativement 2 pour 1, des tiges lisses, de diametre variant
entre 1.7 et 12 mm, sont produites. Les proprietes de ces cables sont elaborees par Walton et
Yeung. II est a noter que Ie developpement commercial de ces tiges a prit fin.
JONC J.T. ou Jitec est un cable de PRF produit par la societe fran9aise Cousin Frere S.A.
Le cable consiste en des fibres paralleles impregnees d'une resine et encaissees dans une gaine
tressee. La tige peut etre constituee d'un systeme verre/polyester ou d'un systeme carbone/epoxyde.
Plus de details concemant ces cables sont rapportes par Buyle-Bodin et Convain.
De Bay Mills (France), la tige SPIFLEX peut etre fabriquee a partir de fibres d'aramide, de
carbone ou de verre E. Le polymere thermoplastique utilise comme matrice, ainsi que la forme de
section produite dependent de 1'utilisation prevue. Chabrier rapporte les proprietes de ces tiges.
Les barres Carbon-Stress sont fabriquees aux Pays-Bas par Nederslandse Draad Industi-ie.
Elles sont faites d'un renfort de carbone impregne d'une resine epoxyde. Des barres plates et rondes
sont disponibles. Les barres plates sont ridees de fonnes hachurees de sorte a creer une meilleure
surface d'adherence. Les barres rondes sont revetues de sable.
4.3.5 Etats actuels
Due au manque de normes, la qualite de meme que les dimensions des annatures en PRF
varient grandement d'un manufacturier a 1'autre. De faibles variations dans Ie diametre, des sections
plus ou mains circulaires et un pas d'enroulement plus ou moins constant sont des facteurs qui
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peuvent apparaitre chez un meme diametre de barres d'annature fabriquees dans une meme usine
(EHSANI, 1993). II devient done imperiale d'etablir des standards dans la production d'armatu-e en
PRF (CLARKE, 1996a; UOMOTO et coll., 1997). Pour remedier a ces situations, Dolan a
suggere certaines considerations devant etre prises (DOLAN, 1994), dans Ie but d'etablir une
eventuelle norme pour les renforcements en PRF, notamment:
-la definition d'une aire brute actuelle ou nominale (Ie procede de mesure doit aussi etre
defini),
-Ie type et ie pourcentage de fibres utilisees,
-Ie type de matrice utilisee avec une sous-classification comprenant la temperature de
transition du verre, 1'absorption d'humidite et la compatibilite avec Ie beton,
-la finition de surface utilisee et les methodes pour verifier la conformite de cette demiere.
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5. PROPRIETES PHYSIQUES ET MECANIQUES
5.1 Introduction
Les proprietes des barres d'armature de PRF different de celles des materiaux constituants.
Les PRF combinent avantageusement les caracteristiques des fibres et des resines donnant un
produit hors tout plus performant selon les exigences demandees. Cependant, les proprietes des
PRF varient grandement d'un produit a un autre. Certains facteurs tels que Ie type et Ie pourcentage
de fibre et resine, 1'orientation et 1'impregnation des fibres ainsi que Ie controle de la qualite durant
la production sont des points determinants quant a la performance du produit fini. De plus, les
proprietes des PRF sont influencees par Ie milieu environnent et les chargements antecedents.
Alors que pour les materiaux traditionnels, tels que 1'acier et Ie beton, des tests standards
ont ete etablis pour en determiner les proprietes, aucune regulation pareille n'existe au temps
present pour les materiaux composites. II est par consequent necessaire de connaitre exactement les
conditions de chargement et d'obtenir, en consultation avec Ie manufacturier, les caracteristiques du
composite correspondant aux sollicitations prevues (EHSANI, 1993).
5.2 Proprietes physiques
Prises trop souvent a la legere, les proprietes physiques des materiaux peuvent en modifier
la perfbmiance. Ainsi, certaines tiges se verront plus efficace que d'autres, dans des applications
particulieres, de par leurs proprietes physiques.
5.2.1 Composition
Les proprietes des fibres et des resines ont ete vues au chapitre trois. Selon les
caracteristiques desirees, une combinaison fibre/matdce peut etre obtenue en fonction de
1'utilisation prevue. Toutefois, Ie pourcentage relatif de chacun des materiaux constituants peut
varier pour palier a un besoin en resistance en augmentant Ie pourcentage de fibres ou en durabilite
en augmentant Ie pourcentage de resine et de filler d'apres les sollicitations anticipees.
La fraction volumetrique des vides est un important facteur a controler dans un composite.
Les proprietes mecaniques, et tout particulierement la resistance d'un composite, peuvent etre
significativement influencees par la teneur en vide. Les vides microscopiques peuvent causer des
concentrations de contraintes en plus d'initier des fissures. De plus, la reactivite chimique d'un
composite peut dependre de la teneur en vide. Un grand pourcentage de vides dans Ie composite
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peut permettre la diffusion de fluides dans Ie materiau et influencer sa durabilite.
5.2.2 Geometric
La plupart des barres d'annature sont de formes circulaire ou rectangulaire. A ces
configurations, des defonnations peuvent etre incluses ou ajoutees pour en ameliorer 1'adherence.
Selon Ie type de deformation apportee, tresse, enroule, tordu, etouffe, etc., la resistance mecanique
de 1'armature peut etre affectee et Ie mode de fissuration modifie.
5.2.3 Densite
En general, la densite des barres d'annature de PRF se situe entre 1.5 et 2.5. Cette demiere
propriete est regie principalement par Ie pourcentage et Ie type de fibres utilisees. Notons que les
fibres sont plus denses que la resine et que 1'aramide est moins compact que Ie carbone qui, a son
tour, est moins compact que Ie verre.
Etant pratfquement quatre fois plus legeres que les barres d'acier (7.85) et moins denses que
son milieu d'immersion (2.4), les barres d'armatures de PRF reduisent les couts associes au
transport et a 1'entreposage sans compter une diminution de la manutention, du temps d'installation
et du poids propre de la structure (EHSANI, 1993). Ceci est un avantage majeur des PRF qui doit
etre inclus dans toute analyse de cout lors du choix d'une aimature.
5.2.4 Transport
Les proprietes dites de transport d'un materiau regroupent quatre sous-ensembles soient la
diffusion de liquide ou de gaz, la conductivite thermique et electrique, et la permeabilite
magnetique. La durabilite d'une armature en PRF depend largement de la diffusion de 1'humidite
dans Ie beton et dans Ie composite lui-meme. De meme, la resistance du composite aux
temperatures elevees est reliee a sa conductivite thermique. Pour ce qui est des situations ou des
courants electriques ou des champs magnetiques sont presents, la penneabilite et la conductivite
peuvent etre des parametres a considerer.
5.2.5 Dilatation thermigue
Comme il est bon qu'il y ait compatibilite entre les coefficients de dilatation thennique des
fibres et de la resine pour limiter toute contrainte d'interface, de meme, il est imperatif que Ie
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comportement sous contrainte thermique de la barre d'armature et du beton soit similaire. En effet,
Ie beton arme est un materiau composite ou les barres d'armatures agissent comme fibres
renforcentes et Ie beton comme la matrice. Ainsi, des coefficients de dilatation thermique similaire
minimisent les defonnations differentielles du beton et de 1'armature en plus de reduire les pertes
d'adherence (EHSANI, 1993; BANK, 1993).
Dans Ie cas des armatures en PRF, 1'issue est plus compliquee que dans Ie cas de 1'acier du
au fait que les PRF possedent deux coefficients de dilatation thermique soient un coefficient
longitudinal et un coefficient transversal. Pour ce qui est du coefficient de dilatation thermique
longitudinal (CDTL) de 1'amiature a base de fibres de verre (10 X 10 °C), il est semblable a celui
de 1'acier (11.7 X 10-60C) et done compatible avec Ie beton (entre 6 X 10'6 et 12 X 10'6). Pour ce
qui est des armatures a base de carbone ou d'aramide, Ie CDTL est pratiquement nul et considere
raisonnablement pres de celui du beton (BANK, 1993). Cependant, Ie coefficient de dilatation
thermique transversal (CDTT) des barres d'armat.ire en PRF peut se situer entre 5 et 10 fois celui
du beton. Ceci est du a ce que Ie CDTL provient majoritairement des fibres, qui possedent de
faibles CDTL, alors que Ie CDTT est primordialement fonction du CDT de la matdce qui est
considerablement supeneur a celui des fibres (BANK, 1993).
II est a noter que les proprietes elastiques des composites peuvent etre fonction de la
temperature et de 1'humidite. Ainsi, Ie CDT d'une annature en PRF peut ne pas etre lineaire.
5.3 Proprietes mecaniques
Les proprietes mecaniques sont celles qui decrivent Ie comportement du materiau sous
sollicitation. On rappelle que, contrairement a 1'acier qui est un materiau isotrope, les barres
d'armatures en PRF possedent des proprietes differentes selon 1'axe de chargement
5.3.1 Resistance en tension
Mesuree selon 1'axe longitudinal, la resistance en tension des barres d'annature en PRF est
basee presque exclusivement sur la teneur et Ie type de fibres puisque la resistance de la resine est
considerablement plus faible (DOLAN, 1993). Pour des barres lisses, la mpture est gouvemee par
la resistance en tension des fibres. Par contre, pour des armatures nervurees, une fissuration de la
matrice est observee a environ 80% de la resistance ultime en tension de 1'armature (FAZA et coll.,
1993).
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Les PRF atteignent leur resistance ultime en tension sans qu'il n'y est manifestation
d'aucune ductilite. Leur resistance en tension (550 a 2000 MPa) est considerablement plus elevee
que celle de 1'acier (350 a 700 MPa), ce qui est un net avantage pour les tiges en composite.
Toutefois, la rupture fragile des PRF entraine 1'utilisation d'un plus grand facteur de securite
diminuant 1'ecart effectifde resistance existant entre ces deux materiaux.
Contrairement a 1'acier, la resistance en tension des barres d'armatures en PRF depend du
diametre de la barre. En effet, du au decalage en cisaillement, les fibres situees au centre de
1'armatire ne sont pas somnises a une aussi grande contrainte que les fibres de surface (EHSANI,
1993). Des efforts de cisaillement excessifs entratnent une mpture progressive des fibres
individuelles (DOLAN, 1993). Ce phenomene conduit a une perte de resistance et d'efficacite qui
augmente avec Ie diametre de la barre (EHSANI, 1993). En d'autres termes, pour un meme type de
barre avec une teneur identique en materiaux constituants, une resistance en tension inferieure sera
obtenue pour un plus grand diametre. Ces considerations ont oriente les manufacturiers dans la
production de renforcement a faible diametre.
Plusieurs autres facteurs influencent la resistance en tension des armatures en PRF. Bien
qu'on s'attende du processus de pultrusion a un produit hautement uniforme, on observe certaines
variations dans 1'alignement des fibres. Un mauvais controle de la qualite de la part du
manufacturier peut entrainer des ecarts dans la resistance des barres. Le type de matrice utilisee
peut modifier Ie degre d'impregnation des fibres qui a son tour change 1'efficacite du transfert de
charge et done la resistance de la barre. En surcroit, certaines deformations de surface, destinees a
augmenter 1'adherence, modifient 1'orientation des fibres en plus d'augmenter les contraintes de
cisaillement dans les fibres.
5.3.2 Module d'elasticite en tension
Selon Faza et GangaRao (FAZA et coll., 1993), la rigidite en tension d'une barre d'armature
depend du type et de la fraction volumetrique des fibres. La rigidite moyenne est virtuellement
independante du manufacturier, du diametre et des deformations de la barre, du montage
experimental et du type de resine. Selon Dolan (DOLAN, 1993), Ie module d'elasticite (E) d'une
tige en materiaux composites (c) depend a la fois du module d'elasticite et de la fraction
volumetrique (v) des fibres (f) et de la resine (r). Le module d'elasticite approximatif d'un materiau
composite peut alors etre approxime comme suit: Ec = EfVf+ Er(l-Vf). Quoi qu'il en soit, Ie module
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d'elasticite obtenu pour un composite sera toujours inferieur au module d'elasticite des fibres
constituantes.
Tous les modules d'elasticite des PRP, a 1'exception de celui des tiges de carbone haut-
module, sont considerablement inferieurs au module d'elasticite de 1'acier (200 GPa). Ceci
implique que, pour une meme sollicitation, de plus grandes defonnations ou deflexions seront
observees chez les stmctures renforcees de PRF, et que, par consequent, la deflexion peut controler
Ie design des elements en flexion. Un faible module d'elasticite peut cependant etre considere
comme un avantage dans les applications de precontrainte of&ant une reduction des pertes dues au
retrait, au fluage et a la relaxation du beton.
5.3.3 Resistance en compression
La resistance en compression d'une barre d'armature en PRF depend de ce que la barre est
defonnee ou pas. Les barres d'armature lisse montrent un comportement lineaire en compression
avec une rupture se produisant par la division du lien fibre-matrice. Cependant, une deviation de la
linearite est constatee chez les barres nervurees avec une mpture par combinaison de la fissuration
de la matrice et de 1'entortillage des fibres (FAZA et coll., 1993).
Les armatures en PRF ont une resistance en compression plus faible qu'en tension
(KOBAYASHI et coll., 1995). Bien que la resistance en compression des tiges en PRF n'est
rarement d'un interet majeur, puisque Ie beton reprend la plus grande partie de ces charges, un
certain niveau de resistance en compression est essentiel pour toute application stmcturale en beton
arme (phenomene de moindre importance en pre et post-tension). En effet. Ie faible bris d'une tige,
lors d'une sollicitation en compression, reduira proportionnellement la capacite de I'armature a
reprendre les charges de tension subsequentes et par consequent toute la resistance de la structure
en sera affectee. Pour cette raison, 1'utilisation de barres d'armature en aramide est fortement
deconseillee due a sa faible resistance en compression soit environ 20% de sa resistance en tension
comparativement a 55% pour Ie verre et 78% pour Ie carbone (WU, 1991; MALLICK, 1988).
5.3.4 Module_d'elasticite en compression
Contrairement au module d'elasticite en tension. Ie module d'elasticite en compression
varie avec la dimension. Ie type, la qualite et Ie rapport longueur/diametre de I'armatire (FAZA et
coll., 1993). Alors que 1'acier est isotrope et possede Ie meme module d'elasticite en tension comme
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en compression (200 GPa), il n'en est pas de meme des materiaux composites. La rigidite en
compression est, dans la plupart des cas, inferieure au module d'elasticite en tension. Ainsi,
exprime en pourcentage du module d'elasticite en tension de 1'annature, on obtient un module
d'elasticite en compression d'environ 80% pour les armatures a base de fibres de verre, 85% pour
celles de carbone et pratiquement 100% dans Ie cas des fibres d'aramide (EHSANI, 1993;
MALLICK, 1988).
5.3.5 Resistance en cisaillement
Sachant que les fibres atteignent leur resistance maximale dans la direction parallele a 1'axe
de 1'armature, elles sont disposees de cette £09011 conferant a 1'armature une resistance tres faible en
cisaillement. Les baires d'annature en PRF peuvent ainsi etre coupees facilement, a 1'aide d'une
scie ordinaire, dans la direction perpendiculaire a 1'axe longitudinal. Pour remedier a cette situation,
on oriente les etriers de sorte a ce qu'ils resistent en tension axiale au chargement applique
(EHSANI, 1993).
La rigidite en cisaillement ne varie pas sigmficativement avec la qualite ou Ie type
d'armature. Une valeur moyenne de 4.55 GPa est generalement obtenue comme module d'elasticite
en cisaillement (FAZA et coll., 1993).
5.3.6 Resistance en torsion
Les PRF montrent une relation lineaire entre Ie moment de torsion et la torsion pure. Le
mode de rupture des armatures nemirees peut etre observe comme une combinaison du bris de la
nervure et de la fracturation de la matrice. Une fissuration de la matrice peut etre observe chez les
barres lisses (FAZA et coll., 1993).
La resistance en torsion diminue avec 1'augmentation du diametre. Pour une armature de
verre E (55%) et une resine vinylester, la resistance en torsion peut passer de 73 MPa pour une
barre #4 a 61 MPa pour une barre #7. II est cependant a noter que la resistance en torsion depend
egalement de la qualite de production.
5.3.7 Resistance en flexion
La resistance a la flexion des barres d'armature en PRF montre, tout comme la resistance en
tension, une diminution avec 1'augmentation du diametre du a un decalage en cisaillement. Le
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mode de rupture predominant pour les barres lisses et les barres nervurees est une fissuration de la
matrice sans qu'il y ait flambement des fibres dans la zone de compression (FAZA et coll., 1993).
La rigidite en flexion est pratiquement independante du type d'armature ou de la qualite du
produit, mais comme tout composite, elle varie selon Ie type d'effort per9u. Ainsi, pour une
armature de fibres de verre, une tension de flexion moyenne se situe a environ 46.9 GPa alors que
la compression de flexion se chifi&e a environ 41.4 GPa (FAZA et coll., 1993).
5.3.8 Facteurs modifiant les proprietes mecaniques
Les proprietes mecaniques des composites dependent de plusieurs facteurs tels que
1'historique et la duree de chargement, la temperature de sollicitation et les conditions d'exposition.
De plus, augmentant les difficultes de la prise des mesures, ces facteurs sont interactifs de sorte
qu'il est impossible de determiner 1'effet de chacun separement (EHSANI, 1993).
Fluage
Les experiences ont montre que 1'acier peut supporter une charge pennanente d'environ
75% de sa resistance en tension, sans pour autant subir une perte de resistance. Ceci n'est
malheureusement pas Ie cas pour les PRF dont la mpture par fluage est influencee par Ie milieu
micro-environnant et la temperature, en plus d'etre dependant du type de fibres et de matrice
employees (BUDELMANN et coll., 1993; UOMOTO et coll., 1996). Au fur et a mesure que Ie
rapport de charge soutenue/resistance a court terme des PRF augmente, Ie temps d'endurance
diminue (EHSANI, 1993).
Les fibres de verre et de carbone ont d'excellentes resistances au fluage alors que ce n'est
pas Ie cas pour la plupart des resines et les fibres d'aramide. Ceci dit, 1'orientation et Ie volume des
fibres ont une influence significative sur Ie fluage. Des recherches menees par Yamasaki & coll.
(YAMASAKI et coll., 1993), utilisant une charge permanente equivalant au tiers de la resistance
en tension de 1'armature, demontrerent les resultats suivants sur Ie comportement en fluage des
barres d'armatures en PRF:
• Pour des barres a base de fibres de carbone ou de verre, la contrainte de fluage devient
pratiquement stable apres une semaine de chargement.
• Le fluage des armatures de carbone et de verre devient stable apres un an de chargement avec
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un coefficient de fluage maximum (barres lisses) de 1.5%.
• Le fluage des annatures a base de fibres d'aramide augmente encore apres un an de chargement
(coefficient de fluage apres un an de chargement: 18%).
• Le coefficient de fluage des barres deformees est plus eleve que celui des barres droites
(augmentation de 1 a 4% pour les barres de carbone) probablement du aux fibres tordues
(twisted).
• Le coefficient de fluage pour les barres tressees augmente avec Ie diametre.
Fatigue
L'application et Ie retrait de charges inferieures a la resistance du materiau, repetes un tres
grand nombre de fois, peuvent entrainer la rupture du materiau par fatigue (RAHMAN et coll.,
1996). Les composites renforces de fibres continues demontrent une bonne resistance a la fatigue.
Des tests de chargements cycliques en tension, effecties sur des tiges de PRFC et de PRFA,
indiquent que ces materiaux possedent une resistance a la fatigue superieure a 1'acier sans compter
qu'ils augmentent de rigidite avec 1'augmentation du nombre de cycles de chargement (DOLAN,
1993). Cependant, la resistance a la fatigue des annatures a base de fibres de verre n'est pas aussi
bonne que 1'acier en plus de perdre de la rigidite avec 1'augmentation du nombre de cycles de
chargement. Toutefois, puisque la contrainte mitiale et les contraintes de services des barres
d'armature sont faibles, les tiges de PRFV devraient bien performer aux sollicitations subies en
fatigue (DOLAN, 1993).
Temperature
Plusieurs composites ont de bonnes a d'excellentes proprietes a des temperatures elevees et
la plupart de ces demiers ne bmlent pas facilement (EHSANI, 1993). II fat cependant demontre
que les proprietes mecaniques de barres d'armature chauffees changent considerablement non-
seulement dus aux fibres mais aussi du au type de matrice utilise (KUMAHARA et coll., 1993;
TANANOet coll. 1995).
Puisque les barres d'armature sont recouvertes d'une couche isolante de beton, Ie probleme
de degradation a temperature elevee perd de 1'amplitude par rapport aux cables de precontrainte
exteme ou encore les collages extemes ou 1'exposition au feu est directe. Toutefois, au fur et a
mesure que la temperature inteme augmente, les proprietes mecaniques des barres d'armature en
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PRF changent considerablement. II est done recommande que 1'utilisateur s'infonne sur la
performance des barres utilisees lorsqu'un potentiel d'incendie existe.
Humidite
Une absorption excessive d'eau peut resulter en des pertes significatives de resistance et de
rigidity se manifestant par Ie gonflement et Ie gauchissement du composite (EHSANI, 1993). Le
coefficient d'expansion hygroscopique, ou tout simplement Ie coefficient de gonflement a
1'humidite, est analogue au coefficient d'expansion thermique, en ce qu'il decrit des changements
dimensionnels differents selon la direction longitudinale ou transversale creant des champs de
contrainte. Ces changements dimensionnels, provenant de 1'absorption d'humidite du materiau, ont
peu d'ampleur chez 1'acier mais sont tres significatif chez les PRF. L'analyse de ces champs de
contrainte est d'autant plus complexe que differentes concentrations d'equilibre peuvent eta'e
obtenues tout au long de la tige (BANK, 1993).
Les fibres de carbone sont dites insensibles a 1'humidite alors que Ie verre demontre un
vieillissement a long terme et que 1'aramide affiche d'importantes pertes de resistance associees a
1'absorption de grande quantite d'eau sans toutefois demontrer un vieillissement (LABONTE,
1993). Les resines polymeres, notamment les polyesters, possedent une forte absorption
d'humidite. Quant aux epoxydes, ils ne peuvent maintenir une resistance a 1'humidite sans un
traitement soigne. Ainsi, Ie coefficient de gonflement dans la direction longitudinale est souvent
considere nul alors que Ie coefficient transversal est relie au gonflement de la matrice (BANK,
1993).
Rayons ultraviolets
Les composites, et tout particulierement les PRFA, peuvent etre endommages par les
rayons ultraviolets provenant de la lumiere du soleil. Ces rayons peuvent debuter une chaine de
reaction chimique dans la matrice polymere conduisant a la degradation de ses proprietes. Bien que
ce probleme peut etre en parti resolu par 1'addition d'un filler approprie a la resine, ce type de
dommage peut etre evite par un entreposage a 1'abri des rayons UV et une coulee rapide du beton




Un des avantages majeurs des composites est leur stabilite chimique dans des
environnements juges corrosifs pour 1'acier. Cependant, au meme titre que 1'acier, les composites
peuvent etre endommages lorsqu'ils sont exposes a certaines temperatures et a certains milieux
agressifs tels qu'un pH eleve (Ca(OH)2, NaOH et KOH provenant du ciment portland), les
chlomres (CaClz des agents accelerateurs et NaCl de 1'eau de mer et des degivreurs) et les sulfates
(SOs provenant du ciment, du sol ou de contaminant).
II est connu que les fibres de verre, bien que tres resistantes aux acides, sont tres sensibles
aux alcalis et au lessivage (UOMOTO et coll., 1996; SEN et coll., 1993; ZAYED, 1991) alors que
1'aramide est sensible aux bases et acides forts. Traditionnellement, la resistance chimique du
composite etait attribuee a la matnce qui, basee sur les donnees du manufacturier, pouvait etre
choisie pour repondre a une exposition particuliere (NANNI et coll., 1992). Cependant, la plupart
des PRF sont configures de sorte a minimiser la couche de resine entourant les fibres, limitant ainsi
sa protection. De plus, la resine peut se fissurer sous chargement donnant libre acces a la migration
de contaminant. II est aussi connu que 1'eau, absorbee du milieu environnant, plastifie les resines
(epoxydes) en plus de causer un ramollissement, un gonflement et une reduction de la temperature
de transition du verre. Finalement, 1'eau absorbee peut agir de vehicule permettant 1'acces d'agents
corrosifs. II est done imperatif que les composites soient fabriques de fibres ayant une bonne
resistance chimique d'autant plus que, lorsqu'ils sont soumis en pennanence a de hautes
contraintes, ils sont particulierement susceptibles aux degradations chimiques; on parle alors de
corrosion sous contrainte (BANK, 1993).
Plusieurs donnees sont disponibles sur la resistance chimique des resines et des fibres. La
plupart de ces informations sont de nature empirique mais sont tout de meme utiles dans Ie choix
d'un renforcement particulier. II faut cependant remarquer que ces resultats sont obtenus dans un
environnement sans contrainte, sans compter qu'en genie civil la duree de vie utile est beaucoup
plus longue que dans les applications industrielles. La nature anisotropique des composites doit
aussi etre prise en consideration sachant qu'elle peut creer des reactions chimiques preferentielles





Puisque Ie beton resiste bien a la compression mais est beaucoup plus faible en tension et
en flexion, on utilise des barres d'armatures pour reprendre ces charges. La reponse aux
sollicitations exterieures de 1'union de ces deux materiaux decoule des proprietes structurales qui
decrivent Ie comportement hors tout des barres d'annature confinees dans Ie beton.
6.2 Adherence
Le fonctionnement mecanique du beton anne est rendu possible grace au phenomene
d'adherence qui pemiet Ie transfert des charges du beton aux armatures. Si ce n'etait de 1'adherence,
1'armature ne serait d'aucune utilite et Ie beton se fissurerait sous de faibles charges de traction.
6.2.1 Concept de 1'adherence
Le mecanisme d'adherence releve de plusieurs facteurs notamment:
- de 1'adhesion physico-chimique prevalant entre deux materiaux,
- de la friction due a la rugosite des surfaces en contact,
- de la resistance mecanique provenant de 1'action des deformations de surface de
1'armature sur Ie beton et finalement,
- de la pression de retrait du beton durci confinant 1'annature.
La plus grande contribution a 1'adherence de 1'annature en acier provient du confinement lateral a
travers 1'action des crenelures. Cependant, la diversite des defomiations de surface et des textures
presentes sur les armatures en PRF produisent des caracteristiques d'adherence nettement
differentes d'une amiature a 1'autre, Ie mecanisme d'adherence dominant provenant tantot de la
friction tantot de la resistance mecanique. II devient done inconcevable de substituer ces annatures
en tenne d'adherence sur une base 1:1. De plus, dues aux caracteristiques intrinseques particulieres
des PRF telles que leur faible resistance en cisaillement et leur faible module d'elasticite, il est
prevu que la resistance aux glissements des PRF sera plus faible que celle de 1'acier pour une meme
profondeur d'ondulation et une meme composante de friction (LARRALDE, 1993; EHSANI et
coll., 1995; BENMOKRANE et coll., 1996d; LARRALDE et coll., 1998).
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6.2.2 Glissementadmissible
Une contrainte d'adherence elevee n'est surtout pas souhaitable puisque Ie comportement a
1'adherence pour de faibles longueurs d'ancrage est associe a des dommages locaux excessifs
(EHSANI et coll., 1996). Ainsi, une contrainte d'adherence admissible a ete quantifiee par un
glissement admissible a chaque extremite. Pour 1'acier, ce glissement est de 0.25 mm a 1'extremite
chargee et a 0.05 mm a Pextremite libre.
Sachant que les PRF sont plus resistants a la corrosion que 1'acier et qu'ainsi de plus
grandes fissures peuvent 8tre tolerees, de nouveaux criteres d'adherence sont done necessaires. Des
etides menees par Ehsani, Saadatmanesh et Tao indiquerent que des longueurs d'ancrage variables
ont peu d'mfluence sur la valeur de chargement jusqu'a ce que Ie glissement atteigne 0.38 mm a
1'extremite chargee ou 0.064 mm a 1'extremite libre.
6.2.3 Longueur d'ancraee
Pour diminuer Ie glissement excessif de 1'armatire et ainsi la fissuration du beton, il est
possible d'augmenter indefiniment la longueur d'ancrage. Cependant, pour une longueur d'ancrage
ideale, Ie rapport charge maximum appliquee/resistance en tension de la barre devrait s'approcher
de 1. Puisque la resistance en traction des barres d'armature en PRF est considerablement plus
elevee que 1'acier et leurs contraintes d'adherence plus faibles, la longueur d'ancrage minimale en
sera augmentee proportionnellement.
6.2.4 Types de rupt-ire
On distingue trois types de mpture relies a 1'adherence soit par eclatement du beton, par
arrachement de la barre ou encore par bris de la barre en tension.
1. Les ruptures par eclatement du beton sont soudaines et frequentes. Elles doivent etre
evitees pour assurer une bonne ductilite des elements armes (KANAKUBO et coll., 1993). Ces
mptures se propagent Ie long de 1'armature et sont reliees a une grande longueur d'ancrage, a une
deflexion elevee ainsi qu'a un faible recouvrement de beton qui ne peut subir les contraintes
radiales de tension qui lui sont transmises (CHAALLAL et coll., 1993b; DANIALI, 1990;
EHSANIet coll, 1997).
60
2. Une mpture par arrachement de la barre est signalee par une augmentation rapide du
glissement a 1'extremite chargee et a 1'extremite libre avec seulement une faible augmentation de la
charge appliquee. Dans de tels cas, une poursuite du chargement diminuera rapidement la charge
reprise par 1'armature (EHSANI et coll., 1997). Ce mode de rupture est associe a de faibles
longueurs d'ancrage. II semble que contrairement a 1'acier ou les deformations cisaillent Ie beton. Ie
beton cisaille les defonnations de surface des PRF indiquant un faible confinement lateral exerce
par les crenelures (DANIALI, 1992).
3. Une mpture en tension de la barre d'armature surviendra lorsque Id est suffisamment longue
et que 1'epaisseur de recouvrement est adequate (EHSANI et coll., 1993). La charge peut alors etre
appliquee tout Ie long de 1'annaturejusqu'a la rupture de cette demiere en tension. Ce demier mode
de rupture est celui recherche puisque contrairement aux deux autres, il permet d'utiliser
pleinement la capacite de 1'armature en evitant une mpture d'adherence.
6.2.5 Parametres influencant 1'adherence
Bien que 1'adherence puisse paraitre un phenomene tangible, il n'en demeure pas vrai pour
autant. La panoplie de parametres qui influencent son comportement s'etend dans les moindres
details de construction du beton anne d'autant plus qu'il est question de barres d'annature en PRF.
Resistance du beton
Chez 1'armature d'acier, une augmentation de la resistance du beton, fc, se traduit par un
gain d'adherence proportionnel a la racine carree du rapport des resistances en compression.
L'expression (fc)l/2 indique que la mpture d'adherence est initiee par la mpture en tension du beton
ne concemant done qu'une rupture par eclatement du beton ou une mpture par arrachement de la
barre.
Chez 1'annature en PRF, les resultats experimentaux ne demontrent qu'un faible gain
d'adherence avec 1'augmentation de la resistance en compression du beton (EHSANI et coll., 1997;
CHAALLAL et coll., 1993b; MCKAY et coll., 1993; NANNI et coll., 1995). Ceci peut s'expliquer
par Ie faible confinement lateral des crenelures produisant un cisaillement dans les defonnations et
non dans Ie beton.
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Diametre de la barre
D'apres la norme canadienne CAN3-A23.3-M84, la longueur minimum d'ancrage
augmente avec Ie diametre des barres d'acier conventionnelles. Dans cette meme optique. Ie
rapport de 1'ACI 408 affirme que la contrainte d'adherence ultime diminue avec 1'augmentation du
diametre des barres d'acier. Des etudes menees par Daniali, Ehsani et Benmokrane montrent ce
meme comportement pour les barres d'armat-ire en PRF.
Position de la barre
L'influence de la position d'encastrement sur les caracteristiques d'adherence est tres
significative. La norme CAN3-A23.3-M84 fait done une distinction entre la position des
armatures, qualifiant d'armature superieure toute barre horizontale ayant au moins 300 mm de
beton coule sous celle-ci. En effet, Ie ressuage du beton frais, 1'air piege sous 1'armature ainsi que la
migration des gros granulats vers Ie fond du moule font que Ie beton entourant 1'annatu-e
superieure est de moindre qualite. Get effet est comptabilise en multipliant la longueur d'ancrage
calculee par un facteur de ponderation defini comme etant Ie rapport de la resistance a 1'adherence
ultime des barres d'armature inferieures sur les barres d'armature superieures. Chez 1'acier, ce
rapport est de 1.3 alors que chez les PRF, ce rapport est legerement plus faible.
Types de fibres
Puisque les types de fibres different par leur module elastique et leur chimie de surface, il
est tout a fait probable que les caracteristiques d'adherence varient d'une fibre a 1'autre. Cependant,
des etudes menees par Kanakubo et ses collaborateurs denigrerent 1'influence du module
d'elasticite sur la resistance a 1'adherence (KANAKUBO et coll., 1993). Bien que la resistance a
1'adherence n'est pas fonction du type de fibres, on ne peut pas en dire autant de la longueur
d'ancrage minimum. Cette demiere oscille grandement d'un type de fibres a 1'autre puisqu'elle est
fonction de la resistance en tension de la fibre. Ainsi, une longueur d'ancrage d'environ 20d est
suffisante pour les barres d'annature en fibres de verre alors qu'une longueur d'ancrage de plus de
40d est necessaire pour atteindre la limite en tension des barres de carbone et d'aramide
(MAKITANI et coll., 1993).
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Surface de I'armature
Les deformations de surface ont ete creees dans Ie but ultime d'augmenter 1'adherence. Leur
perfonnance varie grandement d'une deformation a 1'autre de telle sorte qu'on les divise en deux
categories selon leurs caracteristiques d'adherence (KANAKUBO et coll, 1993). Les barres
d'armatures en PRF avec des ergots qualifies de deformes ou de fonne spirale font partie des barres
dont 1'adherence est prmcipalement developpee par 1'action mecanique. Leur contrainte d'adherence
maximale est atteinte apres que Ie glissement a 1'extremite libre ait excede 0.1 mm (YAMASAKI,
1993). Les barres d'armature de forme tressee, en toron ou sablee appartiennent aux barres dont
1'adherence est principalement developpee par fhction. Leur contrainte d'adherence maximale est
atteinte lorsque Ie glissement a 1'extremite libre est d'environ 0.1 mm (YAMASAKI, 1993). Regle
generale, la resistance a 1'adherence de la premiere categorie s'approche de celle des barres d'acier
defonnees et surpasse la deuxieme categorie (KANAKUBO et coll., 1993).
Le mode de mpture d'adherence depend de 1'integrite entre les deformations et la barre ainsi
que de la qualite de la resine utilisee. En general, on distingue les modes de mpture d'adherence
suivants:
Barre avec spirale: Rupture catastrophique par cisaillement de 1'enroulement; Ie choix de resine
utilisee peut ne pas etre approprie. Une polymerisation simultanee est recommandee
(CHAALLAL et coll, 1993b; MASHIMA et coll, 1993).
Barre defonnee: Rupture des fibres continues ou mpture par clivage du beton (YAMASAKI,
1993).
Barre tressee: Ruptire catastrophique par 1'eclatement du beton provenant d'un glissement excessif
(MASHIMAet coll., 1993).
Barre en toron: Rupture par glissement progressif(MASHIMA et coll., 1993).
Barre sablee: Rupture par cisaillement de la couche de sable (mode Ie plus frequent) ou mpture
par cisaillement du beton (MASHIMA et coll., 1993).
Bien que la resistance a 1'adherence des barres tressees et des barres en toron a de9u, 1'ajout
d'un jet de sable a la surface de ces deformations augmente considerablement 1'adherence
(YAMASAKI, 1993). Cependant, une performance accme en adherence peut etre obtenue par
1'utilisation de barres sablees avec spirales (MAKITANI et coll., 1993).
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Recouvrement
L'insensibilite des composites face aux agressions atmospheriques permet de reduire
1'epaisseur d'enrobage du beton (MOGAHADAM et coll., 1995). Or, celui-ci ne sert pas
uniquement a proteger 1'annature, mais influence directement 1'adherence et Ie transfert des charges
et done Ie mode de mpture. Si 1'epaisseur d'enrobage est insuffisante, la rupture se produira par
eclatement du beton. Tel est Ie cas pour une epaisseur de recouvrement egale a une fois Ie diametre
de la barre d'armature en PRF. Cependant, pour un recouvrement egal a deux fois Ie diametre de la
barre, la rupture se produit par arrachement ou par rupture en tension de la barre. Ce demier mode
de rupture of&e une contrainte d'adherence superieure au premier mode (EHSANI et coll., 1997).
Renforcement transversal
Le role majeur du renforcement transversal est associe au maintien de la force d'adherence
apres 1'eclatement du beton avoisinant sans un soudain desequilibre. Le nombre d'etriers utilise a Ie
meme effet sur Ie mode de mpture que 1'epaisseur de recouvrement. Cet effet s'eclipse cependant
avec 1'augmentation de 1'epaisseur de recouvrement (MORETA et coll., 1982; ZHIMDSTG et coll.,
1992).
Gradient thermique
L'effet de la temperature vane selon Ie type de beton utilise et la nature de 1'armature. Or Ie
beton se voit classiquement attribuer un coefficient de dilatation thermique voisin de celui de
1'acier mais different des PRF. Cette difference peut faire craindre une degradation de la liaison
armature-beton au cours de la vie d'un ouvrage a la suite des fluctuations naturelles ou artificielles
de temperature (BUYLE-BODIN et coll., 1992a). Mashima et Iwamoto se sont penches sur cette
question en etudiant les caracteristiques d'adherence des armatures en PRF soumises a plusieurs
cycles de gel-degel sous 1'eau (MASHIMA et coll., 1993). Selon leurs recherches, la deterioration
des proprietes d'adherence n'est pas apparente pour les composites a base de fibres de carbone ou
de verre, quoique la fissuration du beton au cours des cycles entratnait d'importantes chutes
d'adherence. Cependant, les composites a base de fibres d'aramide demontrerent une diminution
graduelle de 1'adherence au fur et a mesure que Ie nombre de cycles de gel-degel augmentait.
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6.3 Flexion
Puisque la resistance a la traction du beton est faible, environ 10% de sa resistance en
compression, elle doit etre amelioree. Traditionnellement, on utilise des barres d'armature
longitudinales pour reprendre les charges de tension et ainsi diminuer la fissuration.
6.3.1 Approche theorique
Les theories classiques de calcul soient Ie calcul aux etats limites et Ie calcul aux
contraintes admissibles sont valides pour les sections en beton arme de PRF. II faut toutefois
utiliser de plus grands facteurs de securite relies a la grande variabilite des tiges en composites et
au mode de rupture de la section ainsi renforcee (STETSON, 1992; NANNI, 1993c; FAZA et coll.,
1990; PLEIMANN, 1991; LARRALDE et coll., 1988).
6.3.2 Resistance en flexion
Du a la grande resistance en tension des tiges en composite et a leur faible module
d'elasticite, Ie pourcentage d'armature (p), present dans une section de beton, depasse souvent pmax,
entrainant une mpft-ire du beton en compression bien avant que 1'armature ne developpe sa pleine
resistance (NAWY et coll., 1977). Ainsi 1'utilisation d'un beton haute performance (BHP) pemiet
d'accroitre 1'efficacite des annatures en PRF, tant et si bien que pour un meme p, une poutre en
beton arme de tiges en PRF presente une capacite ultime de 70 a 90% superieure a une poutre en
beton anne de barres d'acier. Bien qu'un faible apport de la resistance a la traction des barres en
PRF est utilise, un p eleve est souhaitable puisqu'il permet d'augmenter la resistance en flexion, la
rigidite, et la ductilite des poutres en plus de diminuer la deflexion (NAWY et coll., 1977; FAZA
et coll, 1990; NAKANO et coil, 1993; MATTHYS et coll, 1995).
6.3.3 Deflexion
Une poutre en beton anne demeure rigide jusqu'a 1'arrivee du moment de fissuration apres
quoi, une perte de rigidite est obser^ee. Cette perte est superieure chez les poutres utilisant les PRF
que chez celles utilisant 1'armature d'acier. En effet, puisque Ie module d'elasticite des barres en
PRFV est environ Ie quart de celui de 1'acier, une poutre renforcee de telles tiges demontre une
deflexion quatre fois superieure a une poutre renforcee de barres d'acier pour un meme rapport de
renforcement (SAADATMANESH et coll., 1991). Cependant, la rigidite peut etre amelioree par
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de meilleures caracteristiques de surface des tiges favorisant 1'adherence (NANNI, 1993c). De
meme, un haut module d'elasticite diminue la deflexion des poutres en beton arme privilegiant
1'emploi des tiges a base de fibres de carbone au detriment des barres a base de fibres d'aramide ou
de verre (NAKANO et coll., 1993). Une diminution de deflexion peut aussi §tre obtenue par une
post-contrainte exteme de 1'element renforce. II demeure cependant fort probable que la deflexion
controle Ie design des elements annees de PRF (NANNI, 1993c; ALSAYED et coll., 1995).
6.3.4 Fissuration
Une fissuration excessive entraine une perte de rigidite, augmente les risques de
degradation et induit une mauvaise apparence. Le moment de fissuration n'est que peu affecte par
Ie type d'armature. Toutefois, une fois ce demier franchi, les poutres armees de PRF demontrent
des fissures plus soudaines, plus larges, plus profondes et s'accroissant plus rapidement que dans
les poutres conventionnelles (NAWY et coll., 1977; FAZA et coll., 1990; BENMOKRANE et
coll., 1994b). Une augmentation du pourcentage d'annature et 1'amelioration des caracteristiques
d'adherence pennettent d'augmenter Ie nombre de fissures et d'en diminuer la largeur (DANIALI,
1990; NEUWERTH, 1974; ACI 440, 1996). Cependant, puisque les baires d'armature en PRF ne
corrode pas, de plus grandes fissures pourraient etre tolerees (CLARKE, 1993b; BENMOKRANE
et coll, 1996c; KANEKO et coll., 1993).
6.3.5 Ductilite
La mpture des poutres en beton anne de PRF se produit toujours de fa9on fragile soit par
une mpture du beton en compression ou une mpture des tiges en tension. Une rupture du beton en
compression est toutefois plus recherchee puisqu'elle est moins soudaine (NAKANO et coll., 1993;
GANGARAO et coll., 1997; MOSTOFINEJAD et coll., 1998). Une mpture plus ductile peut
cependant etre obtenue par 1'utilisation de tiges hybrides, par Ie confinement de la zone en
compression du beton, par une mpture partielle du lien d'adherence ou par 1'utilisation d'annatures
etalees(NANNI,1993c).
6.4 Cisaillement
Une rupture par cisaillement des poutres se produit avec peu ou pas d'avertissement. Les
methodes de design actuelles sont empiriques. Elles sont basees sur la resistance du beton en
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cisaillement, sur la quantite d'armature longitudinale presente et sur Ie pourcentage et la resistance
de 1'armature transversale.
6.4.1 Types d'etrier
Presentement trois configurations d'etriers en PRF sont disponibles sur Ie marche soient les
etriers rectangulaires et circulaires de forme fennee, les etriers en forme de spirale continue et les
etriers en forme de U. Les etners de geometric deformee ou a surface mgueuse demontrent un
moment ultime 50% superieur a celui obtenu avec des etriers lisses grace a une meilleure
adherence (FAZA et coll., 1990).
6.4.2 Resistance en tension
Puisque la resistance maximale des fibres continues se situe dans leur axe longitudinal, les
etriers en PRF, contrairement a ceux en acier, presentent une zone de faiblesse. Ainsi, la resistance
en tension des etriers est fonction du coude et diminue avec 1'augmentation du degre de courbure
(NAGASAKA et coll., 1993; MARUYAMA et coll., 1993). Cependant, la resistance du coude
peut etre amelioree par un confinement provenant de 1'annature longitudinale et par une
augmentation de la resistance du beton.
6.4.3 Fissuration
Les fissures de cisaillement sont inclinees par rapport a 1'axe de la poutre. Des etriers,
inclines dans Ie sens inverse a la fissuration, peuvent reprendre en tension pure 1'efFort de
cisaillement exerce. Le module d'elasticite des PRF etant cependant plus faible que celui de 1'acier,
de plus grandes fissures se produisent (CLARKE, 1993b). Au fur et a mesure que la profondeur
d'une poutre augmente, les fissures de cisaillement s'approchent de la verticale. Les etriers
verticaux deviennent alors de moins en moins efficaces et les barres longitudinales reprennent une
partie plus importante de 1'effort de cisaillement par une action dite de goujon (dowel action). Les
barres d'annature etant tres faibles en cisaillement pur, elles possedent une faible action de goujon
(NANNI, 1993c; TOTTORI et coll., 1993). Les poutres doivent done etre construites de sorte a ce
que 1'armature en PRF soit Ie moins sollicite dans cette direction.
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6.5 Ductilite
La ductilite est definie comme etant Ie rapport de la defonnation totale a la rupture divise
par la deformation a la plastification. Puisque les armatures en PRF possede une relation
contrainte-deformation lineaire jusqu'a la mpture, elles ne peuvent contribuer a la ductilite des
poutres ainsi renforcees (ACI 440, 1996).
6.5.1 Concept
Le tenne ductilite englobe deux aspects du comportement d'une membrure (EHSANI,
1993). Le premier aspect est la mpture sous charge statique a de larges defonnations et qui, dans Ie
cas des barres en PRFV est tres bien rencontre. Le deuxieme aspect est 1'habilite de dissiper de
1'energie sous forme de deformations inelastiques. Toutefois, Ie comportement elastique des PRF
les empechent de contribuer a la ductilite de cette fa9on.
6.5.2 Dissipation d'enereie
Puisque les elements renforces de PRFV presentent de tres grandes deflexions
(MICHALUK, 1996; ABDALLA, et coll., 1996), on ne prevoit pas, dans les designs futurs, utiliser
plus de 30% de la resistance en tension de ces tiges. Cette provision de resistance peut etre
assimilee a une pseudo-ductilite ou Ie recouvrement du membre se fera essentiellement de fa9on
elastique. Des dommages mineurs seront encoi.irus par Ie beton a de larges deformation mais
aucune plastification de 1'armature ne surviendra. Ainsi, dans les zones sismiques, aucune
dissipation de 1'energie ne se fera sous defonnations plastiques permanentes mais utilisera plutot la
resistance de reserve des poutres annees de PRFV (ACI 440, 1996; KAKIZAWA et coll., 1993).
6.5.3 Etats actuels
Jusqu'a present les recherches sur la ductilite des poutres renforcees de PRF se sont limitees
surtout a utiliser des tiges hybrides ou a confmer la zone de beton en compression par des etriers en
PRF (KAKIZAKA et coll., 1993; TANIGUCHI et coll., 1993). II est clair que plus de recherches
sont necessaires pour ameliorer la ductilite des poutres renforcees de PRF.
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7. PROCEDURES DE DESIGN
7.1 Introduction
Le but des essais experimentaux ne consiste pas seulement a etablir si 1'utilisation des
barres d'armature en PRF est d'un point de vue pratique possible, mais bien aussi de developper
des equations theoriques decrivant Ie comportement experimental. Le developpement de
procedures de design fut done, des Ie debut, 1'enjeu des premiers chercheurs. Ces equations ont
ensuite ete raffinees par de nouveaux resultats experimentaux ainsi que par les revisions
apportees a la norme.
Les paragraphes qui vont suivre cherchent a survolter revolution des procedures de
design d'elements flechis en beton arme de PRF. Les notations qui en decoulent sont tres
lourdes et sont done presentees uniquement dans la liste des symboles de fa9on a alleger Ie texte.
7.2 Approche theorique
Les premieres etudes sur les elements flechis en beton arme de PRF ont demontre que
leur comportement peut ^tre predit avec Ie meme degre d'exactitude que ceux arme d'acier en
appliquant les principes d'ingenierie de base soient Ie calcul aux contraintes admissibles et/ou Ie
calcul aux etats Umites (CLARKE et coll., 1995; NAWY et coll., 1977; LARRALDE et coll.,
1988; SAADAMANESH et coll., 1991; FAZA et coll., 1993). De formulation plus recente que
Ie calcul aux contraintes admissibles, Ie calcul aux etats limites est Ie plus generalement accepte.
II est base sur les hypotheses suivantes:
1. Les sections planes, perpendiculaires a 1'axe d'une membmre, demeurent planes
(deformations lineaires).
2. Apres fissuration, la resistance en tension du beton est negligeable.
3. L'adherence entre Ie beton et 1'armature est parfaite.
4. La contrainte en tout point d'une section perpendiculaire a 1'axe d'un element depend de la
deformation en ce point, tout comme en tension ou en compression simple.
De la resistance des materiaux, nous savons que, par equilibre, la somme des forces
horizontales dans une section soumise a la flexion pure doit etre nulle. Ainsi les efforts exerces
en compression (C) sont 1'equivalent de ceux exerces en tension (T). Le couple cree par ces
forces represente Ie moment applique (voir figure 7.1).
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7.2.1 Moment de fissuration
Une section de beton arme est dite elastique non-fissuree jusqu'a ce que les fibres
extremes du beton tendu atteignent Ie module de mpture fr, soit la resistance a la traction du
beton. En supposant que Ie materiau obeit a la loi de Hooke en decrivant une distribution




En 1'absence de resultats experimentaux plus raffines, la norme CSA/CAN3-A23.3-M94 permet
d'evaluer la resistance a la traction du beton a partir de 1'equation suivante:
f,=Q6^ (7-2)
Quant au moment d'inertie, il peut etre calcule en negligeant 1'armature ce qui equivaut a 1'inertie
bmte de la section, Ig. Pour une section rectangulaire, la distance, y, est alors egale a la mi-
hauteur de la section. Pour un calcul plus exact du moment d'inertie, on precede a la
transformation de 1'aire de 1'armature en aire de beton equivalente. L'aire de beton equivalente
est alors egale a 1'aire de 1'armature multipliee par Ie rapport des modules d'elasticite soit celui de
1'annature sur celui de beton. On peut alors calculer la nouvelle position de 1'axe neutre. On








7.2.2 Moment de service
Une fois que Ie moment de fissuration a ete atteint, on fait 1'hypothese que Ie beton ne
possede aucune resistance en tension et que 1'annature de tension reprend la totalite de ces
charges. Quant au beton et a 1'armature au-dessus de 1'axe neutre, ils reprennent les efforts de
compression.
On considere que Ie beton demontre un comportement elastique jusqu'a environ 50% de
sa resistance en compression ce qui defini la limite du moment de service. Toutefois, certains
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chercheurs vont plus loin en octroyant un comportement elastique au beton jusqu'a une
deformation du beton, 8c, de 0.001 (JAEGER et coll., 1997a). Quoi qu'il en soit. Ie calcul de
1'axe neutre du moment de service peut se deriver comme suit:
ZC=^T (7-5)
05cbE^ + A;E,s;= A^E^ + A^, (7-6)
e:_(c-^) sf _(f-c) e, _ (s-c)
Sc c £c c £c c




Le module d'elasticite du beton peut etre obtenu a 1'aide des resultats experimentaux ou encore
calcule selon la norme CSA/CAN3-A23.3-M94:
1.5
E, = (3300^+6900)1 -^ \ (7-10)-c v----^c • —\2300^
On obtient, a 1'aide des equations 7-6 et 7-7, 1'expression suivante pour la position de 1'axe
neutre:
Q5bE,c2 +(A;E, +A^ +A,E.}c-(A:E^A,E,f+A,E.s)= 0 (7-11)
Le moment de sendce peut alors etre evalue a partir de 1'expression suivante:
M^A:E,s;[^-^A,E.s{s-^A,E,e,(f-^ (7-12)
Bien entendu, Ie moment de service ne peut exceder Ie moment ultime. Si par consequent une
rupture ou une plastification de 1'annature devait se produire avant que Ie beton n'atteigne sa
limite elastique, un nouveau Ec est calcule en fonction de la mpture de 1'armature:
ssc ^ £fc
£c=— ou 77— (7-13)
(s-c) (f-c)
7.2.3 Moment ultime
Lorsque la deformation dans Ie beton depasse la limite lineaire elastique etablie. Ie beton
est dit avoir un comportement inelastique. La relation fc=Ec8c n'est plus valide et une nouvelle
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formulation doit etre etablie. La norme nous permet alors de remplacer cette distribution non-
lineaire des contraintes par un bloc rectangulaire de contrainte dit equivalent. Dans un premier
temps, cette approximation n'etait utilis^e que pour des betons normaux dont la resistance en
compression ne depassait pas les 60 MPa. Depuis, de nouveaux facteurs ont ete etablis pour
repondre a une plus grande etendue de betons (MITCHELL, 1994). Due a la difference de la
courbe contrainte-deformation des betons hautes resistances et au faible module d'elasticite des
barres en PRF entralnant une faible position de 1'axe neutre, certains chercheurs ont etudie de
paire differents modeles de distribution de contrainte. Us en conclurent qu'une faible difference
existe entre ces distributions et qu'il est securitaire d'utiliser une distribution rectangulaire
(FAZA, 1991; DURANOVIC et coil, 1997).
Le bloc rectangulaire equivalent de beton en compression se definit comme une
contrainte ocifc' unifonnement distribuee sur une longueur Pic telle qu'illustree a la figure 7.2.
Les facteurs ai et Ri sont donnes comme suit:
^=0.85-0.0015,^ 0.67 (7-14)
P, = 0.97-0.0025,,'^ 0.67 (7-15)
II est a noter que les valeurs de ai et pi donnees par les equations 7-14 et 7-15 ont ete
developpees pour repondre a une deformation ultime du beton. Pour des raisons de simplicite,
ces facteurs sont appliquees pour tout Ie dommaine inelastique du beton par la norme. Une
formulation plus precise de ces facteurs qui prend en ligne de compte Ie niveau de deformation
dans Ie beton peut etre retrouvee dans les ouvrages de Collins et Mitchell (COLLEMS et coll.,
1987).
Par equilibre des forces, on obtient:
ce^'^cb+A;E,e;=A^e,+A.E,e, (7-16)
En supposant que les deformations sont lineaires, 1'equation 7-7 demeure vraie.
Le calcul de 1'axe neutre depend ensuite de 1'element critique definissant la rupture dont
Ie terme limitatif est introduit dans 1'equation d'equilibre. Cet element peut etre 1'annature
d'acier (ss=0.002 pour 1'acier conventionnel), 1'armature en PRF (£f=Sfu), Ie beton (ec=0.0035) ou
encore se produire simultanement dans Ie beton et 1'armature. Un exemple de rupture en tension
et un exemple de mpture en compression sont donnes aux photos 7.1 et 7.2, respectivement. Les
elements en beton arme de barres en PRFV ont un axe neutre de tres faible profondeur pour un
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meme rapport de renforcement que celui de 1'acier. L'armature de compression se trouve done
tres peu sollicitee et n'atteint que dans de tres rares exceptions sa limite de mpture. Par centre,
cette meme position de 1'axe neutre peut occasionner une mpt.u-e prematuree en cisaillement,
bien que la theorie prevoit autrement (voir photo 7.3).
Une fois la position de 1'axe neutre identifiee. Ie moment ultime peut etre trouve a 1'aide
de 1'equation suivante:
,[^-^A.E^-^A^[f-^)M. = A:E,s:[ -s'\ +A,E^[ s-^ +A,E^[ f-^-\ (7-17)
7.2.4 Rapport de renforcement balance
La rupture simultanee du beton en compression et de 1'armature en tension n'est
qu'exceptionnellement rencontree et 1'element ainsi anne ne peut compter a sa base qu'un type
d'armature soit 1'acier ou les PRF. En effet, 1'elasticite de ces deux materiaux etant tres
differente, seule une poutre contenant a sa base des PRF et a un niveau beaucoup plus eleve de
1'acier peut parvenir a ce mode de rupture. Une telle poutre est cependant d'un point de vue
pratique sans interet. Toutefois, il peut etre interessant de comparer des rapports de
renforcement.
La norme definit la limite de resistance du beton a une deformation ultime de 0.0035.
Pour 1'acier la defonnation limite est etablie a Ssu=fsu/Es, ce qui donne, pour 1'acier
conventionnel, 0.002. Les elements armes de barres d'acier possedent un axe neuti-e beaucoup
plus eleve que ceux annes de PRF, et une plastification de 1'armature de compression est
possible. Les equations regissant Ie pourcentage d'armature d'acier balance sont tres bien
presentees dans les handbooks et ne feront pas 1'objet d'une etude plus approfondie. Le cas
balance pour un element en beton arme de barres en PRF peut s'ecrire comme suit:
^ £» . a0035 (7-1
/ ^+^ 0.0035+5,,
En supposant aucune plastification de 1'armature en compression, en remplacent £cu par sa
valeur dans 1'equation d'equilibre et en eliminant Ie terme consacre a 1'acier d'armature en
tension, on obtient, pour une mpture simultanee du beton et de 1'armature en PRF, 1'equation
quadratique suivante:
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286a^'bc2 +(A;E,+A^)c-(A,'E^+A^f) = 0 (7-19)
L'equation pour 1'axe neutre est tres lourde et par consequent 1'isolement du pourcentage
d'armature balance devient tres complique. Sachant cependant que 1'axe neutre chez les PRFV
est tres faible, Sg' devient negligeable et 1'axe neutre, pour une section armee d'un seul lit




En rempla9ant la valeur de c dans Pequation 7-18, on obtient:
, ^Af^Af:\ 0.0035 ] ^
A='M=-7rio.0035^J (7-2l)
Un pourcentage d'armature plus faible que Ie pourcentage d'armature balance entrainera une
rupture en tension des tiges en PRF alors qu'un pourcentage plus eleve entrainera theoriquement
une mpture du beton en compression.
7.3 Largeur de fissure
Etant donne que les elements en beton arme de PRF presentent une grande deflexion et
des fissures tres larges, ces facteurs et non la resistance ultime de 1'element deviennent critique
pour Ie design. II est done imperiale de bien definir ces parametres.
La norme canadienne et la norme americaine utilisent 1'equation de Gergely-Lutz pour
calculer la largeur maximale des fissures dans un element en beton arme de barres d'acier:
w = 11 x 10-6/, hL\ld^A (7-22)
\
L'article 10.6.4 de la norme CSA/CAN3-A23.3-M94 stipule que la largeur maximale des
fissures a la limite elastique du beton ne doit pas depasser 0.33 mm pour un element structural
expose et 0.40 mm pour un element structural non-expose.
L'equation de Gergely-Lutz a ete verifiee par Masmoudi pour les elements en beton arme
de barres en PRF. Les resultats revelerent que la largeur des fissures differe d'un type de barre
d'armature a 1'autre du a ce qui pourrait etre 1'etat de surface (MASMOUDI, 1996). Un nouveau
coefficient. Kg, a ete calcule pour remplacer Ie coefficient de 11 x 10'6 dans 1'equation de
Gergely-Lutz. Ce coefficient est de 48.66±8.60 x 10'6 pour les barres Isorod et 82.11il9.60 x
10 pour les barres Kodiak (MASMOUDI, 1996). Une et.ide similaire accorda une valeur de Kg
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de 40.9±9.5 x 10-6 pour les barres C-BAR (MASMOUDI et coll., 1997). Les resultats
theoriques concordent assez bien avec les resultats experimentaux.
En 1972, Watstein & Bresler ont public une etude, concemant 1'espacement moyen entre




Des chercheurs ont utilise cette equation et Font combinee a un rapport du comite ACI 224.2R-
86 reconnaissant que la largeur de fissure peut ^tre estimee en multipliant la defonnation de
1'annature par 1'espacement moyen des fissures (FAZA et coll., 1993).
2ff//,^
/mK=f/'=^.^« Sfl=^^ (7-24)
Selon les auteurs, cette equation coincide mieux avec les resultats experimentaux que 1'equation
modifiee de Gergely-Lutz ou fs a ete remplace par 4ff.
7.4 Deflexion
Le faible module d'elasticite des PRF entraine une grande deflexion des elements en
beton ainsi renforces. Comparativement a 1'acier, on peut parler d'un rapport de deflexion
semblable a 1'inverse du rapport des modules d'elasticite (FAZA et coll., 1992;
SAADAMANESH 1994).
La deflexion avant fissuration peut etre facilement trouvee en utilisant les principes de
base de la resistance des materiaux; c'est a dire en assumant que 1'element structural est
homogene et elastique. La rigidite flexionnelle, El, peut alors etre estimee en utilisant Ie module
d'elasticite du beton, Ec, et Ie moment d'inertie bmte de la section, Ig. Pour un element
simplement supporte auquel on applique symetriquement deux charges concentrees, la deflexipi
maximale est donnee comme suit:
^flexion ' " cisaillement
A=-^f3£2-4^+-^
24EIV~ '" ) 10GI
A =-^—\\SL2 -20a2 +24/z2(l+^)120^ L— -"' •-••' ^"^
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II est a noter que la deflexion apportee par Ie cisaillement demeure faible et pourrait done etre
negligee.
Les calculs se corsent cependant apres la fissuration ou la contribution du beton dans la
zone en tension est consideree negligeable. La rigidite flexionnelle. El, chute alors et varie en
fonction de la fissuration. Puisque Ie degre de fissuration change tout au long de 1'element, la
rigidite change aussi. La rigidite minimale est obtenue au moment d'inertie de fissuration, Icr.
be3
+4'('7.. -^-s')1 +2>,4(4 -c)2 (7-28)
(=1
La rigidite actuelle se situe done entre EJg et Eclcr. Au fur et a mesure que Ie chargement
augmente, la fissuration se propage de sorte a ce que la rigidite s'approche de Eclcr. Les codes
canadiens et americains ont done adopte une inertie effective defini par 1'equation de Branson
comme suit:
/.=/,+(/,-4)|^| </, (7.29)
L'equation de Branson a cependant demontre surestimer Ie moment d'inertie des elements en
beton arme de PRF (FAZA, 1991; BROWN et coll., 1993; MASMOUDI, 1996; HAMID et
coll., 1998). Plusieurs modifications ont done ete apportees a cette formule.
Brown et ses collaborateurs ont suggere que 1'exposant 3 de 1'equation de Branson soit
remplace par une puissance 4 ou 5 (BROWN et coll., 1993) ce qui a pour resultat une
diminution plus rapide du moment d'inertie effective. Cette approche non seulement reduit la
rigidite de la section mais, selon les auteurs, conduit a une prediction raisonnable de la
deflexion.
D'autres chercheurs ont propose un coefficient P visant a reduire Ie moment d'inertie
brute de 1'equation de Branson (BENMOKRANE et coll., 1996c).
/.=4+(^-4)[^]^ (7.30)
Ce coefficient depend du type de barre utilise. II fut trouve que pour les tiges Isorod et Kodiak
ce coefficient est egal a 0.21 alors que pour les tiges C-BAR on parle de 0.6 (MASMOUDI,
1996; MASMOUDI et coll. 1997).
Due a la nature du reseau de fissuration et a la propagation et la hauteur de 1'axe neutre,
qui chez les barres en PRF est tres faible, des chercheurs ont introduit une nouvelle approche
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pour Ie calcul du moment d'inertie effective (FAZA, 1991; GANGARAO, et coll., 1996).
Celle-ci considere, pour un element sollicite tel qu'a 1'equation 7-27, une section de beton
completement fissuree entre les deux points de charge alors que les sections d'extremite sont
considerees partiellement fissurees. Le moment d'inertie de fissuration, Icr, est done utilise dans
la section centrale de 1'element et Ie moment d'inertie effective de 1'equation 7-29 est utilise aux
deux sections d'extremite. L'expression pour la deflexion peut alors etre formulee comme suit:
^^(L-aW-aY^ ^^
Ec ^ 84. ' 3/J






La norme CSA/CAN3-A23.3-M94 prevoit a 1'article 9.5.4.5 une deflexion immediate due aux
charges vives ne devant pas depasser L/180 pour les plafonds plats et L/360 pour les planchers.
7.5 Deformabilite
Comme il a ete discute a la section 6.5, les elements en beton arme de PRF ne possedent
aucune ductilite, les barres en PRF etant elastiques jusqu'a la mptire (VI JAY et coll., 1996).
Puisque la largeur des fissures et la deflexion sont les facteurs qui controlent Ie design des
elements flechis en beton arme de PRF, ces elements possedent une grande reserve de resistance
pouvant etre fort utile dans les zones sismiques. Une nouvelle methode visant a comparer la
securite de 1'acier et des PRF s'avere done necessaire.
En 1995, des chercheurs se sont penches sur cette question de laquelle est ne Ie facteur-J
(JEAGER et coll., 1995; MUFTI et coll., 1996). Ce facteur prend en consideration
1'augmentation de la resistance ainsi que 1'augmentation des deformations puisqu'une
deformation illimitee est d'autant plus benefique si la resistance augmente aussi. Outre les
hypotheses de base provenant du calcul aux etats limites, les equations developpees pour Ie
calcul de ce facteur idealisent Ie comportement des materiaux. L'acier est ainsi considere
parfaitement elastique-plastique et les PRF parfaitement elastiques jusqu'a la mpture. Quant au
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beton, on lui octroie un comportement lineaire jusqu'a une deformation de 0.001 et on lui fixe
une deformation ultime a 0.0035. Le facteur-J s'enonce done comme suit:
facteur-J^facteur de resistance xfacteur de deformation (courbure ou deflexion) (7-34)
, . . moment ultimeesistance = ——'""""'" """•" (7.3 5)
moment quand s^ = 0.001
courbure ultime
(7-36)
courbure quand s^ = 0.001
,,^ . deflexion ultimefacteur de deflexion = '"/"'—7"""^^, ^^ ^^
deflexion quand s^ = 0.001
Dans 1'expression ci-dessus. Ie facteur de courbure et Ie facteur de deflexion sont egaux. La
courbure est donnee comme suit:
\=e-±SL=s- (7-38)
R d^ c
De meme, la deflexion s'exprime comme suit:
A == cste x | £c l \=cstex[s^} (7-39)
La constante est fonction du mode de chargement. Lorsque la mpture complete de 1'element est
causee par Ie beton, Ie facteur de courbure et Ie facteur de deflexion se reduisent a ceci:
facteur de courbure = facteur de deflexion = £'c0-0035 / c0-0035 = 35\ c^-\ (7-40)
'cO.OOl ' '"0.001 \ "0.0035.
D'apres Jaeger, un element en beton anne rectangulaire est considere securitaire s'il
possede un facteur-J egal ou superieur a 6 (JAEGER et coll., 1997b).
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SECTION B: PROJETDERECHERCHE
Le projet de recherche se veut une continuite des essais deja entrepris a 1'Universite de
Sherbrooke et de part Ie monde sur I'utilisation des barres en PRFV comme armature a beton. II se
divise en trois volets. Chacun d'eux vise a parfaire 1'etat des connaissances actuelles sur les
armatures en PRFV de fa9on a etablir les premiers mdiments de design de poutres en beton arme
dePRFV.
Le premier volet se veut une etude sur Ie comportement en flexion de poutres en beton
arme d'un nouveau type de barre en PRFV. Le deuxieme volet consiste a etudier Ie comportement
a la flexion de poutres en beton arme a la fois d'acier et de PRFV. En demier lieu, les resultats sur




Ce chapitre presente par ordre successif les differents programmes experimentaux. Les
objectifs vises, les parametres d'etudes, les proprietes des materiaux utilises, la confection et la
nomenclature des echantillons, 1'instrumentation ainsi que la methodologie de 1'essai sont presentes
pour chaque programme experimental.
8.2 Comportement a la flexion de poutres en beton arme de tiges C-BAR
Les tiges C-BAR a crenelures semblables a celles de 1'acier viennent recemment d'etre
produites. Selon Ie manufacturier, ces barres possederaient une adherence aussi forte que 1'acier
(THERIAULT et coll., 1997b, BENMOKRANE et coll., 1996a; MARSHALL INDUSTRIES
COMPOSITES INC., 1995).
8.2.1 Obiectifs
L'objectifprimaire de cette etude est d'examiner Ie comportement a la flexion de poutres en
beton arme de barres en PRFV connues sous Ie nom de C-BAR. Les objectifs secondaires peuvent
se resumer comme suit:
1. Etablir des equations de design regissant Ie comportement de ces poutres.
2. Verifier si la configuration de surface de ces tiges produit reellement une meilleure adherence
permettant de reduire la largeur de fissuration.
3. Permettre une comparaison directe des resultats obtenus avec ceux deja publies pour un meme
type de poutre utilisant par centre une autre tige en PRFV.
8.2.2 Parametres d'etude
Les parametres suivants font 1'objet de cette etude: pourcentage d'armature, resistance du
beton en compression et mode de chargement. L'effet de ces parametres sur la position de 1'axe
neutre, la largeur, 1'espacement et la distribution des fissures, la deflexion, la capacite portante, la
deformabilite et Ie mode de mpture est aborde.
8.2.3 Materiaux
L'annature de tension consiste uniquement de tiges C-BAR. Ces tiges, produites par
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Marshall Industries Composites Inc., sont fabriquees par pultrusion. Quatre differents types de
fibre et deux differents grades bases sur les deformations et les caracteristiques de surface existent
pour ces barres. Les barres de type 1 grade B de 12.3 mm de diametre sont utilisees pour cette
etude. Elles sont composees de verre E a 70% relie par une resine vinylester. Leurs deformations
de surface sont semblables a celles de 1'acier telles que demontrees a la photo 8.1. Ces crenelures
contiennent uniquement de la resine appliquee a partir d'un procede de moulage. Un resume des
proprietes de ces tiges estpresente au tableau 8.1.
Les etriers et 1'armature de compression utilises dans Ie cadre de ce volet sont fait d'acier
conventionnel lisse de 6 mm de diametre.
Trois differents betons ont ete utilises lors de cette etude soit un beton dit de resistance
nonnale, un beton de haute resistance et un beton de tres haute resistance. Les compositions de ces
betons sont presentees au tableau 8.2. Tous ces betons ont ete prepares au laboratoire du
departement de genie civil de 1'Universite de Sherbrooke. Us ont muri pendant au moins 28 jours
dans 1'eau avant 1'essai. Six cylindres de 100x200 ont ete coules en meme temps que les poutres et
conserves dans les memes conditions. Au jour de 1'essai, des tests portant sur la resistance a la
compression des cylindres ont ete realises. Ces resultats sont presentes au tableau 8.3.
8.2.4 Poutres d'essai
Les poutres d'essai ont une longueur totale de 1800 mm, une largeur de 130 mm et une
hauteur de 180 mm. Chaque poutre comprend des etriers espaces de 80 mm et deux armatures
d'acier lisse en compression (voir photo 8.2). Le recouvrement de beton utilise est de 20 mm.
L'espacement entre deux couches successives d'armature en tension est de 25 mm. Trois differents
betons et deux rapports de renforcement sont etudies dans ce volet pour un total de six differents
specimens. Chaque specimen a ete double formant en tout 12 poutres. Plus de details sur Ie
renforcement des poutres d'essai sont presentes aux figures 8.1 et 8.2. La nomenclat-ire de ces
poutres est presentee au tableau 8.3 et se lit comme suit: les deux premieres lettres indiquent des
poutres utilisant C-BAR (Beams using C-BAR); Ie chiffre qui suit represente Ie nombre
d'armature en tension utilise; la lettre suivante designe Ie melange de beton employe tel qu'indique
au tableau 8.2; finalement, la demiere lettre differencie les duplicas.
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8.2.5 Methodologie
Avant la coulee du beton et 1'application des jauges, la surface de 1'armature subit un
sablage local pour favoriser 1'adhesion et eviter un bris premature de la jauge. Chaque niveau de
barre d'armature en tension est instrumente d'au moins une jauge de deformation au centre de la
barre. Pour les poutres ne contenant qu'un seul niveau d'annature en tension, une jauge est aussi
installee sur 1'acier de compression pour assurer un bon suivi de 1'axe neutre. La surface de ces
jauges ainsi que les fils electriques sont proteges de 1'efifet corrosifdu beton par un ruban adhesif.
Deux jours avant 1'essai, alors que la face superieure de la poutre est seche, les pores
grossiers a la surface du beton en compression sont fermes a 1'aide d'une resine epoxyde. Une fois
cette zone bien polie, unejauge visant la lecture des deformations du beton est appliquee au centre
de la poutre. Un cote de la poutre est ensuite peinture en blanc et un quadrillage est trace pour
permettre de relever plus facilement Ie reseau de fissuration.
A 1'essai, chaque poutre est montee sur deux appuis simples, pour une portee totale de
1500 mm. Un verin hydraulique, d'une capacite de 200 kN, est centre et appuye sur une plaque en
acier reposant sur deux appuis simples distances de 500 mm (voir figure 8.3). Un LVDT est
installe a mi-portee pour rapporter la deflexion. Un systeme d'acquisition de donnees est relie aux
jauges de deformations, au LVDT et aux verins hydrauliques. Le taux de chargement est realise par
increment de 5 kN. A tous les 10 kN, Ie duplicas B de chaque poutre (a 1'exception de la poutre
BC4NB) subit un cycle de charge/decharge. A la fin de chaque etape, la largeur de la premiere
fissure a s'etre produite est mesuree a 1'aide d'un microscope et Ie reseau de fissure est releve. Le
chargement est poursuivi jusqu'a la mpture de la poutre.
8.3 Comportement a la flexion de poutres en beton arme conjointement de barres d'acier
etdePRFV
Ce programme se divise en deux parties. Une premiere serie d'essai consiste a comparer Ie
comportement a la flexion d'une poutre annee a la fois d'acier et de PRFV a differentes
alternatives. La deuxieme serie se veut une etude sur 1'effet du pourcentage d'armature en PRFV
sur les poutres doublement renforcees (THERIAULT et coll., 1996).
8.3.1 Obiectifs
L'objectifprimaire de cette etude est de determiner si les poutres en beton arme d'acier et de
82
PRFV peuvent avantageusement ^ti-e utilisees en flexion pour remplacer les poutres
conventionnelles en beton arme. Les objectifs secondaires peuvent se resumer comme suit:
1. Faciliter 1'integration des armatures en PRFV sur Ie marche.
2. Verifier si 1'utilisation d'annature conjointe peut ralentir I'imtiation de la corrosion de 1'acier.
3. Examiner si les barres d'acier pourraient eventuellement etre utilisees dans les poutres en beton
arme de PRFV pour diminuer la deflexion et la largeur de fissure tout en assurant une ductilite.
8.3.2 Parametres d'etudes
Le programme experimental vise la comparaison theorique et experimentale du
comportement a la flexion de poutres en beton anne d'acier, de poutres en beton arme de PRFV et
de poutres en beton arme d'une combinaison d'armature d'acier et de PRFV. Les parametres
suivants sont a 1'etude: type de renforcement, epaisseur de recouvrement de beton, % d'annature en
PRFV, % de renforcement et mode de chargement Les effets de ces parametres sur la position de
1'axe neutre, la largeur, 1'espacement et la distribution des fissures, la deformation residuelle, la
deflexion, la capacite de recouvrement, la capacite portante, la deformabilite et Ie mode de rupture
sont abordes.
8.3.3 Materiaux
L'armature en PRFV utilisee dans cette etude est connue sous Ie nom commercial d'lsorod.
Rappelons que ces tiges sont produites au Quebec par Pultrall Inc. par Ie processus continu de
pultmsion. Elles sont constituees de fibres de verre E a 75% reliees par une resine polyester.
L'adherence beton/armat.ire est pomvue par un enroulement helicoi'dal en fibre de verre E et par
des grains de sable d'une granulometrie specifique. La photo 8.3 montre 1'une de ces tiges. Trois
differents diametres de ces tiges sont utilises soit Ie 12.7 Ie 15.9 et Ie 19.1 mm. Un resume des
proprietes de ces tiges est presente au tableau 8.4.
Deux diametres d'armature d'acier conventionnel crenelee sont utilises dans cette etude,
soient Ie 15.9 mm et Ie 19.1 mm. Ces barres ont une limite elastique etablie par la norme a une
deformation Ss de 0.002 et une contrainte fg de 400 MPa et une limite elastique reelle a une
deformation Ss de 0.0024 et une contrainte fg de 480 MPa. II est a noter que Ie module en tension
de 1'acier est de 200 GPa. Toutes autres informations concemant ces armatures peuvent etre
retrouvees dans les handbooks.
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Les etriers et 1'armature de compression utilises dans Ie cadre de ce volet sont fait de barres
d'acier de 11.3 mm de diametre. Les etriers sont constitues de barres crenelees alors que 1'armature
de compression est lisse.
Un seul melange de beton a ete utilise lors de cette etude soit un beton commercial. La
composition de ce beton est presentee au tableau 8.5. Les poutres ont muri pendant au moins 28
jours avant 1'essai. Les premieres coulees de beton, identifiees chez les poutres comme echantillon
A (exception faite de F500A et F900A), ont subi une cure exterieure a 1'aide de jutes humides
pendant sept jours. Quant aux autres poutres, elles out muri dans 1'eau jusqu'a quelques jours de
1'essai. Six cylindres de 100x200 ont ete coules en meme temps que les poutres et conserves dans
les memes conditions. Au jour de 1'essai, des tests portant sur la resistance a la compression des
cylindres ont ete realises. Ces resultats sont presentes au tableau 8.6.
8.3.4 Poutres d'essai
Les poutres d'essai ont une longueur totale de 3300 mm, une largeur de 200 mm et une
hauteur de 300 mm. Chaque poutre comprend des etriers espaces de 80 mm et deux armatures
d'acier lisse en compression. Le recouvrement de beton utilise est de 30 mm. L'espacement entre
deux couches successives d'armature en tension est de 25 mm, soit la plus petite distance permise
entre des barres d'armature. Dix differents modeles de poutre sont etudies. Chacun de ces modeles
a ete fabrique en deux ou trois exemplaires pour un total de 26 poutres. Plus de details sur Ie
renforcement des poutres d'essai sont presentes aux figures 8.4 et 8.5. La nomenclature de ces
poutres est presentee au tableau 8.6 et se lit comme suit: la premiere lettre revele Ie type d'armat.ire
en tension au niveau inferieur, F: PRF, S: acier et 0 pour aucune armature; Ie chiffre suivant
indique Ie diametre de 1'annature au niveau inferieur, 2: 12.7 mm, 5: 15.9 mm, 9: 19.1 mm et 0
pour aucune armature; Ie troisieme symbole represente Ie type d'armature en tension au niveau
superieur; finalement Ie demier chiffre indique Ie diametre de 1'armature en tension au niveau
supeneur.
8.3.5 Methodologie
Avant la coulee du beton et 1'application des jauges, la surface de 1'annature subit un
sablage local pour favoriser 1'adhesion et eviter un bris premature de la jauge. Chaque niveau de
barre d'annature en tension est instrumente d'au moins une jauge de deformation au centre de la
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barre. Les surfaces des jauges ainsi que des fils electriques sont protegees de 1'effet corrosif du
beton par un mban adhesif.
Deux jours avant 1'essai, alors que la face superieure de la poutre est seche, les pores
grossiers a la surface du beton en compression sont fermes a 1'aide d'une resine epoxyde. Une fois
cette zone bien polie, unejauge visant la lecture des defonnations du beton est appliquee au centre
de la poutre. Un cote de la poutre est ensuite peintur^ en blanc et un quadrillage est trace pour
permettre de relever plus facilement Ie reseau de fissuration.
A 1'essai, chaque poutre est montee sur deux appuis simples, pour une portee totale de
3000 mm (voir photo 8.4). Deux verins hydrauliques distances de 500 mm et d'une capacite de 200
kN chacun sont centres symetriquement a la poutre (voir figure 8.6). Un LVDT est installe a mi-
portee pour rapporter la deflexion. Un systeme d'acquisition de donnees est relie aux jauges de
deformations, au LVDT et aux verins hydrauliques. Le taux de chargement est realise par
increment de 5 kN. A la fissuration et a tous les 10 kN, 1'exemplaire C de chaque poutre subit un
cycle de charge/decharge. A la fin de chaque etape, la largeur de la premiere fissure a s'etre
produite est mesuree a 1'aide d'un microscope et Ie reseau de fissure est releve. Le chargement est
poursuivi jusqu'a la mpture de la poutre.
8.4 Comportement a la flexion de dalles unidirectionnelles en beton renforce de tiges en
PRF
Les poutres en beton arme de PRF ont fait 1'objet de plusieurs eludes. Cependant, les
dalles, mi element structural aussi important que les poutres, n'ont fait 1'objet que de quelques
etudes disparates (THERIAULT et coll., 1997d).
8.4.1 Obiectifs
L'objectif primaire de cette eftide est d'examiner Ie comportement a la flexion de dalles
unidirectionnelles en beton arme de barres en PRFV. Les objectifs secondaires peuvent se resumer
comme suit:
1. Verifier si les equations de design regissant Ie comportement des poutres sont applicables aux
dalles.
2. Permettre une comparaison directe des resultats obtenus avec ceux deja publies pour une meme
configuration de dalle utilisant par contre une autre tige en PRFV.
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8.4.2 Parametres d'etude
Les parametres suivants font 1'objet de cette etude: pourcentage d'armature, epaisseur de la
dalle et mode de chargement. Les effets de ces parametres sur la position de 1'axe neutre, la largeur,
Pespacement et la distribution des fissures, la deflexion, la resistance au cisaillement, la capacite
portante, la capacite de recouvrement, la defonnabilite et Ie mode de rupture sont abordes.
8.4.3 Materiaux
Les armatures longitudinales et transversales consistent uniquement de tiges C-BAR. Ces
tiges sont decrites a la section 8.2.3. Les barres de type 1 grade B de 12.3 mm et de 15.9 mm de
diametre sont utilisees pour cette etude. Un resume des proprietes de ces tiges a ete presente au
tableau 8.1
Un quadrillage metallique de 100x100 mm (4x4") et de 4x4 mm de diametre est utilise
comme amiature de retrait et fluage dans la partie superieure de la dalle (voir photo 8.5).
Un beton commercial a ete utilise lors de cette etude. La composition de ce beton est
presentee au tableau 8.5. Les dalles ont subi une cure exterieure a 1'aide de jutes humides pendant
sept jours. Elles ont ensuite muri a 1'air ambiant du laboratoire. Lors de 1'essai, chaque dalle etait
agee d'au moins 28 jours. Huit cylindres de 100x200 mm et deux mini-poutres de 300x100x100
mm ont ete coules en meme temps que les dalles et conserves dans les memes conditions. Au jour
de 1'essai, des tests portant sur la resistance a la compression, Ie module d'elasticite et Ie module de
rupture du beton ont ete realises. Ces resultats sont presentes au tableau 8.7.
8.4.4 Dalles d'essai
Les dalles d'essai ont une longueur totale de 3300 mm, une largeur de 1000 mm et une
epaisseur de 150 ou 200 nun. Chaque dalle comprend un treillis metallique dispose a 40 mm de la
surface (voir photo 8.5). De plus, chaque dalle est munie du minimum d'armature traasversale
requis par la norme pour reprendre Ie retrait et Ie fluage du beton (0.002 Lxh). Ces barres de 12.3
mm de diametre disposees symetnquement sont au nombre de 9 dans les dalles de 150 mm
d'epaisseur et au nombre de 12 dans les dalles de 200 mm d'epaisseur. Le recouvrement de beton
utilise est de 40 mm. Deux rapports de renforcement et deux hauteurs de dalle sont etudies dans ce
volet pour un total de quatre differents specimens. Un modele de dalle a ete double formant en
tout 5 dalles. Plus de details sur Ie renforcement des dalles d'essai sont donnes aux figures 8.7 et
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8.8. La nomenclature des dalles est presentee aux tableaux 8.7 et 8.8 et se lit comme suit: les deux
premieres lettres indiquent des dalles utilisant C-BAR (Slabs using C-BAR); Ie nombre qui suit
represente 1'epaisseur de la dalle, 150: 150 mm, 200: 200 mm; la lettre suivante designe Ie
pourcentage d'armature, U: sous-renforce, 0: sur-renforce; finalement, la demiere lettre differencie
les replicas.
8.4.5 Methodoloeie
Avant la coulee du beton et 1'application des jauges, la surface de I'armature subit un
sablage local pour favoriser 1'adhesion et eviter un bris premature de lajauge. Au moins une barre
d'armature longitudinale sur deux est instrumentee a son centre d'une jauge de deformation.
Certaines barres possedent, en plus de la jauge centrale, des jauges situees a 50 et 100 mm du
centre de la barre pour etudier la repartition de la charge. Les surfaces des jauges et des fils
electriques sont protegees de 1'effet corrosif du beton par un mban adhesif. Une fois Ie beton mis
en place, des vis sont inserees dans Ie beton frais pour permettre 1'installation de LVDT.
Deux jours avant 1'essai, les pores grossiers a la surface du beton sont fermes a 1'aide d'une
resine epoxyde. Une fois cette zone bien polie, une a trois jauges sont appliquees a la surface
centrale de la dalle. La dalle SB1500B a de plus ete instrumentee de trois jauges collees sur Ie
cote du beton, pour mieux suivre la position de 1'axe neutre.
A 1'essai, chaque dalle est montee sur deux appuis simples, pour une portee totale de 3000
mm (voir photo 8.6). Un verin d'une capacite de 250 kN, est centa'e et appuye sur un train de charge
en acier reposant sur deux appuis simples distances de 1000 mm (voir figure 8.9). Un a deux
LVDT sont installes a mi-portee pour rapporter la deflexion. De plus, les dalles, exception faite de
la dalle SB1500B, sont insti'umentees de deux LVDT horizontaux pour mesurer les deformations
dans Ie beton en compression et de un LVDT horizontal pour mesurer les defonnations au niveau
de 1'armature. Un systeme d'acquisition de donnee est relie aux jauges de defonnation, au LVDT et
au verin. Le taux de chargement initial est de 0.6 mm/min ou 5 kN/min, selon la dalle, jusqu'a
fissuration. La vitesse est ensuite augmentee a 1.2 mm/min jusqu'a environ 60% de la charge
theorique de mpture, apres quoi elle est fixee a 2 mm/min. A chaque apparition de fissure, Ie
chargement est arrete et la fissure est identifiee par un numero indiquant son ordre d'apparition. La
largeur, la hauteur et la position de la fissure sont prises en note et la largeur de la plus haute
fissure est relevee a 1'aide d'un microscope. L'ascension de la fissuration est de meme relevee a
87
chaque arret. Le chargement est poursuivi jusqu'a la rupture de la dalle. Quant a la dalle
SB1500B, elle a ete soumise a deux chargements cycliques avant d'etre amenee a la rupture. Un
premier chargement cyclique de deux millions de cycles a ete effectue a la charge de service soit a
une amplitude programmee variant entire 12 et22 kNet a une frequence de 4 Hz. Un deuxieme
chargement cyclique de 1.25 millions de cycles a ete effectue a environ 30% de la resistance des
tiges en PRFV soit a une amplitude programmee vanant entre 22 et 45 kN et a une frequence de 1
Hz.
9. PRESENTATION ET ANALYSE DES RESULTATS EXPERIMENTAUX
9.1 Introduction
Ce chapitre presente les resultats experimentaux des differentes etudes. La resistance, les
deformations, la position de 1'axe neutre, la fissuration, la deflexion et la deformabilite de chaque
element sont analyses selon les considerations de design presentes au chapitre 7. L'effet des
differents parametres d'etide est discute et si cela s'avere necessaire, de nouvelles equations de
design sont presentees.
9.2 Comportement a la flexion de poutres en beton arme de tiges C-BAR
Des difficultes rencontrees au niveau de la lecture de la deflexion pour une premiere poutre
BC4N ont entraine 1'etude que de chargements monotoniques sur ces pouti-es. Possiblement une
cure prolonge des poutres en beton normal a conduit a une resistance du beton plus elevee que
prevue. Ce melange, utilise dans des etudes anterieures, avait donne des resistances d'environ 35
MPa(MASMOUDI, 1996).
9.2.1 Capacite portante
Selon les calculs du rapport de renforcement actuel (A^bd) et du rapport de renforcement
balance (Eq. 7-21) presentes au tableau 9.1, toutes les poutres sont sur-armees. Une mpture
initialisee par Ie beton comprime est done prevue. Le tableau 9.2 presente les resistances
theoriques, experimentales et observees des poutres etudiees.
Moment defissuration
Le moment de fissuration theorique a ete calcule de deux differentes fa9ons au tableau 9.3.
Les valeurs de la colonne Mcr-fh.1 ont ete calculees en utilisant, dans 1'equation du moment de
fissuration (Eq. 7-1), Ie moment d'inertie des aires equivalentes decrit par 1'equation 7-4. Les
valeurs de la colonne Mcr-th.2 utilisent 1'inertie de la section brute dans Ie calcul du moment de
fissuration. Comme on peut Ie constater en comparant ces deux colonnes, la transformation de
1'aire de 1'armature en PRF en aire de beton equivalente ne modifie que tres legerement Ie moment
de fissuration due au faible module d'elasticite des PRF. Le calcul du moment de fissuration peut
done etre grandement simplifie en negligeant 1'armature. Une comparaison entre les resultats
theoriques et experimentaux demontre aussi que Ie moment de fissuration observe est legerement
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sous estime par les equations theoriques, exception faite des poutres utilisant Ie beton haute
resistance. Pour ces betons, une evaluation experimentale du module de mpture pourrait s'averer
plusjuste.
Le tableau 9.2 evalue Ie moment de fissuration theorique et experimental selon la
deformation en tension du beton donnee par Ie module de rupture. Le moment de fissuration
observe est celui qui s'est produit juste avant la chute de 1'axe neutre. II est a noter que la lecture
des deformations peut etre sujette a interpretation puisqu'elle depend directement de la lecture
d'une jauge. Selon les resultats de ce tableau. Ie moment de fissuration fheorique s'apparente plus
au moment de fissuration experimental qu'au moment de fissuration observe. Les lectures des
deformations s'etant produites au Mcr-ob. font place a de grandes fluctuations d'ou la difficulte
d'une prediction plus exacte de la fissuration.
Moment de service
Le moment de service theorique, calcule d'apres les equations 7-11 et 7-12, est presente au
tableau 9.2. Le Mse-ex. represente Ie moment a une lecture de deformation du beton en
compression donnee par 1'equation 7-8, alors que Ie Mse-ob. est celui obtenu experimentalement a
la fin du comportement lineaire du beton tel que lu sur les courbes de deformation. A 1'exception
des poutres BC2V, tous les Mse-ex. excedent les Mse-th. Cette difference est de 1'ordre de 7 a 27%
du Mse-fh. ce qui est, compte tenu des facteurs de sous resistance des materiaux applicables pour Ie
design, une marge appreciable. De plus, les Mse-ob. surpassent ou equivalent tous les Mse-ex.,
disparite qui augmente avec la diminution du rapport de renforcement. En d'autre terme, une plus
grande limite d'elasticite du beton pourrait etre toleree. Ainsi, la limite etablie a 1'equation 7-9
s'avere raisonnable.
Moment ultime
Le moment ultime observe, Mu-ob., et Ie moment ultime theorique, Mu-th., sont presentes
au tableau 9.4. Le Mu-th. est calcule d'apres les equations 7-16 et 7-17 en utilisant Ie beton comme
critere de rupture (pactuei>Pbaianc<0. D'apres ces resultats, au fur et a mesure que la resistance du
beton et Ie rapport de renforcement augmentent, Ie moment ultime augmente. Cette augmentation
est cependant faible et limitee par la rupture du beton en compression.
Un moment ultime observe legerement plus eleve que Ie moment ultime theorique a
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conduit a quelques reprises a une mpture en cisaillement bien que, en theorie, une rupture en
compression aurait du se produire (voir photos 9.1 et 9.2). Les etriers en acier lisse, of&ant qu'une
faible adherence, ne peuvent expliquer a eux seuls une mpture en cisaillement de ces poutres. Les
tres hautes fissures, venant de 1'utilisation de PRFV, amenent un plus faible apport de resistance en
cisaillement du beton que celui prevu par la norme de 1'acier. L'action de goujon des PRF est aussi
beaucoup plus faible que 1'acier necessitant Ie developpement de nouvelles formules pour la
resistance en cisaillement des poutres en beton anne de PRF.
A 1'instar du moment de fissuration et du moment de service, Ie moment ultime
experimental du tableau 9.2 est evalue a une deformation du beton en compression conforme a la
theorie soit 0.0035. Cette defonnation n'est toutefois pas toujours atteinte, surtout chez les betons
de plus faible resistance avec un faible rapport de renforcement. Neanmoins, Ie moment ultime
experimental s'apparente plus a la theorie que Ie moment ultime observe. Cependant, Ie grand
ecart des deformations observees a la mpture du beton (0.0032 a 0.0042) rend probabiliste une
formulation plus precise de Scu.
9.2.2 Deformation
Les deformations subites, au cours des essais, par les armatures et Ie beton comprime sont
presentees aux figures 9.1 a 9.12. Ces figures montrent un gain abmpt des deformations lors de la
fissuration de la poutre. Ce gain est d'autant plus important lorsqu'il s'agit d'armature en PRFV, de
la position la plus basse de 1'annature (L2), de poutres en a beton haute resistance et du rapport de
renforcement Ie plus faible. Les deformations dans Ie beton et dans les armatures demeurent
essentiellement lineaires m^me apres plusieurs cycles de charge/decharge. De plus, les
deformations residuelles sont faibles; c'est a dire moins de 15% de la deformation ultime pour Ie
beton et moins de 10% de la deformation ultime pour 1'annaftire en PRFV pour des chargements
allantjusqu'a 85% de la resistance totale de la poutre.
9.2.3 Axe Neutre
Les positions precises des axes neutres pour differents niveaux de chargement sont donnees
au tableau 9.2. Ces resultats ont ete traces aux figures 9.13 a 9.18. Comme il est possible de Ie
constater d'apres ces figures, 1'axe neutre chute soudainement a la fissuration puis augmente
progressivement par la suite, simulant une fermeture des fissures. Pour un observateur exterieur,
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les fissures semblent toutefois se propager vers Ie haut. L'axe neutre n'augmente que tres
legerement apres la fissuration alors que les deformations subissent une augmentation imposante.
La largeur des fissures augmente aussi et la zone limite definissant Ie module de rupture du beton
devient plus etroite laissant apparaitre une monte graduelle des fissures bien que la valeur de 1'axe
neutre augmente. Ce comportement, verifie aussi theoriquement, est propre a une mpture en
compression du beton et n'est pas du, comme certains Ie croient, a la nature des PRF
(THERIAULT,etcoll, 1997a).
Un autre fait important se degageant de ces figures est 1'augmentation de 1'axe neutre avec
la monte des cycles de charge/decharge. L'axe neutre decrit une limite superieure lors de la monte
de la charge, limite qu'il conserve meme apres une diminution de la charge. Ceci confirme
1'enonce ci-dessus voulant que la fissuration progresse meme si 1'axe neuti-e augmente. Ainsi la
position de 1'axe neutre est irreversible et fonction de la charge maximale appliquee.
9.2.4 Reseau de fissuration
Le reseau de fissuration a charge moderee (50% Mu) et Ie reseau de fissuration a charge
elevee (75% Mu) sont presentes pour chaque poutre aux figures 9.19 a 9.30. Les fissures dans la
zone de moment constant, c'est a dire entre les deux points de charge, sont verticales indiquant bien
les efforts de flexion qui s'y produisent. Quant aux fissures a 1'interieur des portees de cisaillement,
elles sont inclinees des Ie depart ou encore debutent quelques peu a la verticale pour s'incliner par
la suite lorsque 1'effort tranchant devient plus imposant.
Le tableau 9.5 presente 1'espacement moyen des fissures pour chaque modele de poutre, a
trois niveaux de chargement differents. Ni la resistance du beton, ni Ie pourcentage d'amiature, ni
Ie mode de chargement ne semble affecte 1'espacement moyen des fissures. En effet, celui-ci
demeure a peu pres constant pour chaque niveau de chargement diminuant progressivement avec
1'augmentation de la charge. Ainsi, 1'espacement moyen entre les fissures s'etablit a environ 120,
88 et 80 mm pour des niveaux de chargement de 25, 50 et 75% du Mr, respectivement.
L'espacement moyen final correspond justement a 1'espacement des etriers.
9.2.5 Larseur de fissure
Les figures 9.31 a 9.36 presentent la largeur de fissure maximale observee en fonction du
moment maximum. En general, les poutres ayant subi plusieurs cycles de charge/decharge
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demontrent de plus grandes fissures que leur associee.
La figure 9.37 compare 1'efFet de la resistance du beton et du pourcentage d'armature sur la
largeur des fissures. Plus Ie beton est resistant, plus la largeur de fissure est grande pour un meme
moment applique. Ceci peut etre explique par Ie degagement d'une plus grande energie lors de la
fissuration ce qui conduit a des fissures bmsques et elevees. Un pourcentage d'amiature eleve
diminue cependant cet effet en absorbant plus aisement 1'energie liberee. La largeur de fissure est
done fortement influence par Ie pourcentage d'armature; plus ce demier est eleve plus les fissures
sont petites.
Le tableau 9.6 presente un resume de la largeur de fissure residuelle moyenne en fonction
du nombre de cycle de charge/decharge et du moment maximum applique. La largeur de fissure
residuelle diminue avec 1'augmentation du pourcentage d'amiature et n'est que peu influencee par la
resistance du beton en compression. De meme, la largeur de fissure residuelle augmente avec Ie
nombre de cycle de charge/decharge et done avec Ie moment maximum applique. II est a noter que
la norme permet une largeur de fissure de 0.33 mm pour les elements structuraux exposes ce qui
est, dans Ie cas present, fortement depasse.
Les figures 9.38 a 9.43 comparent les largeurs de fissure experimentales et theoriques
utilisant comme premier modele 1'equation de Gergely-Lutz (Eq. 7-22) avec mi Kg de 40.9 x 10
mm /N pour les armatures C-BAR et comme deuxieme modele 1'equation suggeree par Faza et ses
collaborateurs (Eq. 7-24). II est a noter qu'une valeur de contrainte d'adherence maximum, pm, de
16 MPa a ete utilisee dans cette evaluation. Comme Ie demontrent ces figures, Ie modele 1 predit
mieux la largeur de fissure que Ie modele 2. Le coefficient Kg trouve dans une etude ulterieure
(MASMOUDI et coll., 1996) est done independant de la configuration de la poutre et s'applique
aux resultats presents. Cependant, Ie grand ecart des resultats experimentaux, pour une meme
configuration de poutre, confirme la difficulte de definir un modele plus exact. En fait, la largeur
de fissure depend largement de la position de la fissure mesuree et de la distribution des fissures
adjacentes. Done, pour Ie montage experimental utilise, la fissure la plus large devrait
normalement se situer au centre de la poutre. Toutefois, Ie montage ne permet pas toujours sa
lecture puisque Ie LVDT se trouve justement a cette position. Ceci conduit inevitablement a la
mesure de la deuxieme fissure centrale. La position des fissures adjacentes influence aussi la
largeur d'une fissure. Plus pres sont ces fissures, plus petite est la largeur de fissure, la tension dans
Ie beton etant redistribuee sur une plus grande surface. Cette constatation peut expliquer Ie
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changement subit dans la largeur de fissure mesuree a la poutre BC2VB, ou une augmentation de
la charge a entratne une largeur de fissure moindre due a la formation d'une fissure adjacente. A
moins qu'une nouvelle formulation, prenant en consideration la position et la distribution des
fissures, ne soit developpee. Ie modele 1 est suffisamment precis pour toute evaluation future.
Quant au modele 2, la difficulte majeure reside dans 1'evaluation de la contrainte 1'adherence
maximum sur laquelle est basee 1'equation 7-24.
9.2.6 Deflexion
Les figures 9.44 a 9.49 reproduisent les courbes experimentales de deflexion en fonction du
moment applique. Les poutres, au debut du chargement, sont rigides et demontrent peu ou pas de
deflexion. Cependant, une fois Ie module de rupture du beton surpasse, une importante chute de
rigidite se produit. La reponse de la deflexion des poutres en fonction du moment applique
demeure lineairejusqu'a 1'ecrasement du beton en compression.
Le mode de chargement influe peu sur la rigidite. Meme apres plusieurs cycles de
charge/decharge, les poutres recouvrent leur rigidite. Le tableau 9.7 fait part de la deflexion
residuelle apres une decharge. Selon ce tableau, une poutre peut presenter une deflexion residuelle
allantjusqu'a environ 30% de sa deflexion a la rupture, lorsque chargee a 85% de sa charge ultime.
Hors, pour une poutre soumise aux conditions exterieures, la deflexion immediate due aux charges
vives est limitee a 4.2 mm (L/360) ce qui est largement depasse dans Ie cas des poutres actuelles.
La figure 9.50 laisse voir 1'effet de la resistance du beton et du pourcentage d'annature sur
la deflexion. La rigidite des poutres n'est que peu influencee par la resistance du beton. Cependant,
1'augmentation du pourcentage d'amiature augmente la rigidite des poutres.
Des modeles theoriques sur la prediction de la deflexion des poutres sont presentes aux
figures 9.51 a 9.56. Le modele 1 utilise Ie moment d'inertie effective de 1'equation 7-30, avec un
coefficient P de 0.6, dans Ie calcul de la deflexion (Eq. 7-27). Ce modele sous estime la rigidite
des poutres donnant, dans la majorite des cas, une deflexion theorique plus elevee que la deflexion
experimentale. Le modele theorique 2 est celui decrit par 1'equation 7-32. Par rapport au modele
1, ce modele predit mieux la rigidite des poutres mais presente, a la fissuration, un gain de
deflexion non observable experimentalement. Le modele 3 a ete developpe pour repondre au
comportement experimental observe lors de cette etude. II conserve la rigidite apres fissuration
trouvee au modele 2 tout en eliminant Ie gain de deflexion inopportun. Le modele 3 peut done
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s'exprimer par 1'equation suivante (THERIAULT et coll., 1997c):







Sauf pour la poutre BC2VA, ce modele s'avere plus exact que les deux precedants. La rigidite
des poutres est bien rapportee mais Ie moment de fissuration, donne par 1'equation 7-1, ce trouve
quelque peu sous estime doimant une deflexion theorique legerement superieure a la deflexion
experimentale.
9.2.7 Deformabilite
Le concept de deformabilite a ete discute a la section 7.5. Le tableau 9.8 fait part du
facteur-J experimental et theorique. Le facteur de resistance et Ie facteur de courbure ont ete
calcules suivant les equations 7-35 et 7-40, respectivement. Quant au facteur de deflexion, il a ete
calcule en utilisant 1'equation du modele 3 ci-dessus (Eq. 9-1) dans 1'equation 7-37. Comme Ie
laissent voir ces resultats, une grande difference apparait entre ces deux modes de calcul, les
fomiules usuelles de deflexion donnant un facteur-J superieur a celui calcule par 1'approche
prescrite. Ces valeurs sont aussi ti-es differentes des resultats experimentaux demontrant de
grandes variations. Toutefois, les valeurs theoriques et experimentales du facteur-J calculees en
utilisant Ie facteur de courbure se comparent bien a une exception pres et correspondent aux
valeurs trouvees par d'autres chercheurs (Vijay et coll., 1996 et Jaeger et coll., 1995). Une meprise
des definitions de base peu done conduire a de grands prejudices. Tous les facteurs-J trouves sont
supeneurs a la limite inferieure de six recommandee par Jaeger. Les poutres etudiees peuvent done
etre considerees securitaire pour Ie design en terme de deformabilite.
9.3 Comportement a la flexion de poutres en beton arme conjointement de barres d'acier
etdePRFV
Des fissures precoces ont ete rencontrees sur les premiers essais des poutres de la serie 2.
De nouvelles poutres ont done ete coulees pour reevaluer la deflexion et la fissuration. De meme,
une mpture precoce et contraire et aux etudes antecedentes, pour les poutres annees de tiges en
composites uniquement, a ete confinnee par de nouveaux essais.
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9.3.1 Capacite portante
Une premiere evaluation theorique des poutres doublement armees demontre une
plastification de 1'acier alors que seulement environ 15% de la resistance des barres en PRFV est
utilisee (THERtAULT et coll., 1996). Ceci est du a la difference de module d'elasticite des deux
materiaux. Done, bien qu'une poutre puisse etre sur-renforcee en considerant 1'armature en PRFV
seulement, elle est sous renforcee due a 1'armature d'acier qui controle Ie design. Le tableau 9.9 fait
part des modes de rupture theorique, experimental et observe. Le mode de rupture experimental
est obtenu a pardr de la lecture des jauges de deformation alors que Ie mode de mpture observe est
celui vu par un observateur exterieur a la poutre. Les photos 9.3 et 9.4 laissent voir,
respectivement, une mpture typique en compression et une mpture typique en tension. Toutes les
poutres affichant une mpture observee en compression du beton ont demontre une mpture lente et
graduelle alors que celles affichant une mpture en tension se sont mpturees soudainement, avec
fracas et sans autre avertissement qu'une deflexion importante. A moins d'avis contraire, tous les
moments theoriques de cette section ont ete calcules a partir des equations vues a la section 7.2.
Les resultats sur revaluation des moments theoriques, experimentaux et observes sont presentes
auxtableaux9.10et9.11.
Moment defissuration
L'explication sur la signification des differents moments a ete donnee a la section 9.2.1. A
1'exception de la deuxieme coulee de la serie 2, toutes les poutres ont un Mcr-th. superieur au
Mcr-ex. bien que ce moment ait ete evalue d'une maniere conservatnce (Ig dans 1'equation 7-1).
Quant au Mcr-ob., qui est en fait Ie moment de fissuration reel, il s'apparente plus au Mcr-th. que Ie
ne fait Ie Mcrex. Comme on peut Ie constater en examinant les tableaux 9.10 et 9.11,1'influence de
1'amiature sur 1'initiation de la fissure est negligeable par contre, Ie betonjoue un role considerable.
Moment de service
Comme a la section 9.2.1, Ie Mse-th. et Ie Mse-ex. representent Ie moment a une lecture de
deformation du beton en compression donnee par 1'equation 7-8, alors que Ie Mse-ob. est celui
obtenu experimentalement a la fin du comportement Imeaire du beton tel que lu sur les courbes de
deformation. Du a I'application formelle de ces definitions, il est arrive a quelque reprise que Ie
Mse excede Ie Mu. II est a noter qu'en cas de design. Ie Mse n'excede jamais Ie Mu et que seulla
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plus faible valeur serait retenue pour Ie Mse.
Dans la premiere serie de poutre (tableau 9.10), Ie Mse-th. est dans la plupart des cas, sauf
pour les poutres armees de PRFV seulement, superieur au Mse-ex, alors que 1'inverse est plutot vrai
pour la serie 2. Ces differences peuvent etre associees aux differentes configurations de poutre de
meme qu'a la variabilite des betons et des armatures. Toutefois, Ie Mse-ob. est pratiquement
toujours bien superieur au Mse-th. indiquant encore une fois une attitude conservatrice de la norme
face a la limite elastique du beton.
Sauf pour une coulee de poutre, les Mse-ob. des poutres doublement armees excedent en
tout temps ceux des poutres armees uniquement d'une couche d'acier. Ces observations ne sont
toutefois pas confirmees par Ie developpement theorique.
Moment ultime
Le Mu-th. et Ie Mu-ex. sont donnes par les differents criteres de mpture. Pour les poutres
contenant de 1'acier, la mpture est initiee par la plastification de 1'acier et done definie par la limite
elastique theorique de 1'acier, Ss = 0.002. Pour les poutres armees uniquement de PRFV, la rupture
est initiee soit dans I'armature (ef = 0.0164), soit dans Ie beton (8c = 0.0035). Quant au Mu-ob., il
est donne par les lunites ultimes reellement observees.
Regle generate, pour les poutres de la serie 1, Ie Mu-fh. calcule excede Ie Mu-ex. sans
depasser Ie Mu-ob. Pour les poutres de la serie 2, Ie Mu-fh. est dans la plupart des cas inferieur au
Mu-ex qui est plus faible que Ie Mu-ob. La limite elastique de 1'acier donnee par la nonne est sous
estimee et une limite, 85, de 0.0024 s'avererait plusjuste.
Contrairement a ce qu'aurait pu parfois laisser croire Ie Mu-th., Ie Mu-ex. et Ie Mu-ob. des
poutres doublement armees sont, en general, superieurs a ceux obtenus pour les poutres armees
uniquement d'une couche d'armature d'acier mais inferieurs a ceux des poutres contenant deux lits
d'annature d'acier. A la plastification de 1'acier, la contrainte dans 1'annature de PRFV se sitie a
environ 100 MPa, laissant une resistance de reserve de plus de 500 MPa.
Moment resistant
Le moment resistant observe, Mr-ob., represente Ie moment maximum obtenu lors de
1'essai. Le moment resistant theorique, Mr-fh., est Ie moment maximum pouvant etre considere
lors du design sans toutefois appliquer les facteurs de sous resistance des materiaux. Pour les
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poutres contenant qu'un type d'annaft.ire, ce moment equivaut au Mu-fh. Cependant, pour les
poutres annees de deux types d'annature, Ie Mr-th. ne peut equivaloir Ie Mu-fh. En effet, la
plastification de 1'armature d'acier ne peut constituer en soit Ie mode de rupture de ces poutres
puisque les armatures en PRFV peuvent parfaitement reprendre les efforts de tension. Une
nouvelle evaluation theorique doit done etre faite.
Sachant que la limite elastique reelle de 1'acier depasse largement la limite etablie, une
nouvelle limite a ete fixee a £s = 0.0024. Tout au long de la plastification, la barre est consideree se
deformer indefiniment et la contrainte dans 1'armature est fixee a la valeur obtenue au debut a la
plastification soit 480 MPa. Toutes les autres definitions concemant la limite de resistance du
beton et des barres en PRFV sont conservees. La mpture est consideree initiee par Ie beton
comprime. Ces hypotheses conduisent aux equations suivantes:
a,f;P,cb^A;E^;= A^E^ +A, x 480 (9-3)
286aA/,'6c2 +(4'£, +^^ -1371434)c-(4'£^'+4^/) = 0 (9-4)
^^^_^A^{f-pf}M^A:E,e.'\'^--s'\ +4804| s-^}+A,E^[f-^-] (9-5)
Les resultats de 1'equation 9-5 collent tres bien avec les resultats observes. II est a noter qu'une
evaluation plus precise aurait pu introduire Ie gain de resistance de 1'acier plastifie soit AsEspSsp, ou
Esp represente Ie module d'elasticite de 1'acier plastifie, «12.5 GPa et Ssp represente Ie gain de
deformation depuis Ie debut de la plastification (Ss-0.0024). Ceci n'aurait fait toutefois qu'alourdir
les calculs en apportant qu'un tres faible gain de resistance.
Selon les resultats des Mr, 11 devient evident que les poutres a armatures combinees
possedent une plus grande resistance que les poutres armees d'un seul lit d'armature et sont meme
comparables aux poutres armees de deux couches d'acier. L'utilisation d'un seul lit d'armature
d'acier dispose de sorte a conserver un plus grand recouvrement, tel que present par la norme pour
des milieux corrosifs, conduit a une perte tres importante de resistance (poutres OOS5). La
diminution du diametre des barres d'armature en PRFV, utilisees conjointement avec de 1'armature
d'acier, entraine une baisse progressive de la resistance. Les poutres F5S9 ont une resistance
comparable aux poutres F5S5 portant a croire qu'une diminution du diametre de la barre d'acier
pourrait etre encoume, sans grandes pertes de resistance, dans les poutres doublement armees.
Ainsi pour economiser sur les couts tout en conservant une resistance comparable, il serait
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preferable, dans les poutres a annature mixte, de diminuer Ie diametre des barres d'armature d'acier
plutot que celui des PRFV.
9.3.2 Deformation
Les deformations des annatures et du beton des poutres de la serie 1 sent donnees aux
figures 9.57 a 9.68 et ceux de la serie 2 aux figures 9.69 a 9.82. Les deformations sont identifiees
par C pour Ie beton en compression et CS pour 1'armature d'acier en compression. L'identification
des deformations des armatures tendues suit la nomenclature des poutres. La lecture des
deformations des armatures en PRFV est souvent interrompue a une charge moindre que la charge
de mpture due a un bris quelconque de la jauge. Les deformations des armatures doivent etre
interpretees avec discemement sachant que la lecture de la jauge est fonction de 1'adherence
beton/armature, du transfer! de charge et du reseau de fissuration au point de lecture.
Le premier changement de pente des deformations des materiaux se produit la ou leur
courbe quitte la verticale et indique la premiere fissure du beton tendu. La fin des limites
elastiques du beton et de 1'acier est facilement reperable par Ie changement de pente de la
deformation respective. Chez les poutres a armature mixte, un changement de pente des armatures
en PRFV est observe a la plastification de 1'armature d'acier. Avant la plastification de 1'acier, la
reponse de 1'annature en PRFV, face aux sollicitations exterieures, est conti-olee par Ie module
d'elasticite de 1'acier qui est plus eleve que celui des PRFV.
Puisque les armatures en PRF sont siftiees a un lit inferieur, elles doivent automatiquement
subir de plus grandes deformations et, suivant 1'hypothese de la linearite des deformations, les
deformations de 1'acier ne pourront jamais surpasser celles des PRF meme apres la plastification.
En pratique, cette hypothese n'est observee que pour de faibles deformations. Les graphiques des
defonnations demontrent que, localement, 1'acier peut subir de plus grandes deformations que les
PRFV meme s'il se tirouve sur un lit superieur.
La montee quasi verticale de la courbe decrivant les deformations de 1'armature d'acier en
compression confirme une valeur de 1'axe neutre tres faible. La supposition au chapitre 7, voulant
que 1'armatore d'acier en compression n'atteigne pas sa limite elastique, est done confirmee. II ne
serait pas malseant non plus de negliger, dans les calculs, 1'effet de cette annature sur la resistance
des poutres etudiees.
Meme apres plusieurs cycles de charge/decharge, les deformations retrouvent leur point de
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decharge et poursuivent une meme orientation et ceci pour tous les materiaux. Les deformations
residuelles sont fonctions du niveau de chargement subit. Elles seront d'autant plus grandes si Ie
materiau a depasse sa limite elastique. La pente des cycles de charge/decharge est similaire a la
pente de montee elastique du materiau et reste la meme qu'importe Ie nombre de cycle.
L'hypofhese voulant que Ie beton des poutres de la premiere coulee de la serie 2 soit de
qualite moindre est confmnee par de faibles deformations a la mpture.
La figure 9.67 compare les deformations des armatures de tension des differentes poutres
de la serie 1. Les armatures qui presentent les plus grandes deformations pour un meme moment
applique sont celles des poutres F500. Par la suite viennent OOS5, S500, F5S5 et S5S5. Une
amelioration concemant la sollicitation de 1'amiat.ire est done attendue pour les poutres a armature
combinee par rapport aux poutres a un lit de composite ou un lit d'acier.
La figure 9.68 presente les deformations subites par Ie beton comprime selon I'armature en
tension utilisee. Apres la fissuration, la pente moment/deformation est plus elevee chez les poutres
S5S5 suivi de S500, F5S5, OOS5 et F500. Bien qu'il demontre une pente mediocre, c'est Ie beton
de la poutre a annatures combinees qui a affiche la plus grande deformation a la rupture.
La figure 9.79 compare uniquement les poutres F9S9 et S900. Le beton est sollicite d'une
meme amplitude dans les deux cas demontrant une meme pente moment/deformation. L'acier se
relache toutefois plus facilement et plus rapidement dans Ie cas de la poutre simplement armee.
La figure 9.80 fait part de la distribution des deformations dans 1'armature de PRFV des
poutres de la serie 2. Selon les deformations enregistrees, 1'armature de la poutre F900 se deforme
grandement sous de faibles charges. Les deformations de 1'annature en PRFV pour les poutres
F9S9, F5S9 et F2S9 sont limitees par la presence d'annature d'acier et demontrent une
augmentation suivant la diminution du diametre de la barre. Quant aux deformations de 1'annature
d'acier, elles demeurent sensiblement les memes d'une poutre a 1'autre telles que vue a la figure
9.81.
Les deformations dans Ie beton des poutres de la serie 2 sont comparees a la figure 9.82.
Le beton se deforme Ie moins a la poutre F9S9, ensuite viennent les poutres F5S9 et F2S9 avec
sensiblement Ie meme taux de deformation, fmalement viens la poutre F900 avec un taux de
deformations considerablement plus eleve que les autres poutres.
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9.3.3 AxeNeutre
La position de 1'axe neutre correspondant aux moments theonques, experimentaux et
observes est donnee aux tableaux 9.10 et 9.11. Encore une fois, les positions des axes neutres
experimentaux et observes proviennent de la lecture des jauges et doivent done etre interpretees
avec circonspection. Des jauges plus ou moins parallele a 1'axe de chargement, une fissure passant
vis a vis une jauge, un transfert de charge mal reparti ou encore un beton mal nivele peuvent tous
donner des lectures mexactes. De plus, en debut de chargement, alors que la reponse des jauges
n'est encore que stochastique, une position de 1'axe neutre incoherente peut etre obtenue. Cette
demiere se rajuste cependant au fur et a mesure que Ie chargement augmente.
A 1'exception des poutres annees uniquement de PRFV et des poutres demontrant une
plastification de 1'acier avant que la limite elastique theorique du beton ne soit atteinte, 1'axe neutre
au Mu-th. des poutres de la serie 1 est en general plus faible que ceux au Mu-ex. et au Mu-ob. mais
similaire a celui au Mr-ob. A 1'oppose, 1'axe neutre du Mse-th. se rapproche des valeurs de 1'axe
neutre au Mse-ex. et au Mse-ob., valeurs qui correspondent justement avec 1'axe neutre au Mu-ex. et
au Mu-ob. Quant aux poutres de la serie 2, Ie schema n'est pas aussi net mais tout de meme
observable. Ceci confirme encore une fois que la limite elastique du beton est sous estime par la
theorie et que ce n'est qu'a des sollicitations plus elevees que Ie domaine inelastique fait place.
Comme a la section 9.2.3, les poutres armees uniquement de PRFV demontrent une
remontee de 1'axe neutre au passage du Mse au Mu. Ce phenomene, observe aussi pour une mpture
en tension des poutres, signifie que les deformations a la mpture sont suffisamment grandes pour
aller chercher Ie domaine inelastique du beton.
Les figures 9.83 a 9.102 montrent les traces experimentaux de 1'axe neutre identifies a
partir de la lecture des jauges. L'apparition de la premiere fissure est reperable par une premiere
chute de 1'axe neutre. Cette chute est souvent bmsque mais quelques fois plus graduelle. Pour un
bon nombre de poutre, une deuxieme chute de 1'axe neutre peut etre lue a la plastification de
I'armatoe d'acier. Entre la fissuration du beton et la plastification de 1'acier ou la rupture de la
poutre, 1'axe neutre reste en general assez stable avec seulement de legeres variations. Apres une
plastification bien definie de 1'annature d'acier, une remontee de 1'axe neutre est souvent
observable. Pour les poutres armees uniquement d'acier, 1'axe neutre diminue legerement a la fin
d'une decharge puis regagne sa courbe a la recharge. Pour les autres poutres, 1'axe neutre semble
conserver sa valeur a la decharge puis poursuivre son cours a la recharge.
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9.3.4 Reseau de fiissuration
Le reseau de fissuration a charge moderee (50% Mu) et Ie reseau de fissuration a charge
elevee (90% Mu) sont presentes pour chaque poutre aux figures 9.103 a 9.128. Regle generale, la
fissuration debute dans la zone de moment constant puis s'etend de plus en plus loins dans les
portees de cisaillement au fur et a mesure que Ie chargement augmente. La fissuration dans la zone
centrale de la poutre est constituee principalement de fissures de flexion verticales, alors que les
fissures a 1'exterieur de la zone de flexion pure debutent a la verticale mais s'inclinent par la suite.
A 1'exception des poutres annees uniquement de PRFV, toutes les poutres ont affiche, juste avant
la mpture, des fissures horizontales rejoignant les deux points de charge.
Les tableaux 9.10 et 9.11 presentent 1'espacement moyen des fissures au Mse et au Mu.
L'espacement moyen des fissures au Mse-th. est base sur 1'equation 7-23 qui a ete modifiee pour
repondre aux poutires doublement armees:
/^f_^,_A_] (9-6)
4 l^A/^, nf7tDfl^mf,
Les valeurs theoriques de (^m ont ete trouvees dans une etude ulterieure (Benmokrane et coll.,
1996d) et sont donnees au tableau 9.12.
Comme 11 est possible de Ie voir a partir des valeurs experimentales et observees des
tableaux 9.10 et 9.11,1'espacement moyen des fissures diminue avec 1'augmentation de la charge.
En effet, bien que la portee des fissures progresse vers les appuis avec 1'augmentation du niveau de
chargement, de nouvelles fissures se produisent a 1'interieur de cette portee duninuant 1'espacement
effectifmoyen entre les fissures.
Regle generate, 1'equation 9-6 sous estime 1'espacement moyen des fissures au Mse mais
se rapproche de 1'espacement moyen des fissures au Mu. Les poutres a armature combinee
presentent des fissures plus rapprochees que les poutres utilisant que des PRFV ou de 1'acier
avec un recouvrement eleve, ce qui devrait conduire a des fissures moins larges. Peu de
difference est observe dans 1'espacement des fissures des poutres de la serie 2 sauf bien entendu
pour les poutres n'utilisant que des tiges en PRFV (F900). Cette observation va de pair avec la
remarque apportee a la section 9.2.4 voulant que 1'espacement des fissures ne soit pas fonction
du pourcentage d'armature en PRFV ou du mode de chargement. Toutefois, une comparaison
entre les poutres de la serie 1 et de la serie 2 demontre que 1'espacement des fissures diminue
avec 1'augmentation du pourcentage d'armature en acier.
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Le type d'armature a un effet sans equivoque sur 1'espacement des fissures, puisque les
poutres n'utilisant que des tiges en PRFV donnent un espacement des flssures beaucoup plus
grand que celles n'utilisant que des tiges d'acier. Ceci porte a croire que 1'etat de surface des
barres, parametre influen9ant 1'adherence, a un effet direct sur 1'espacement des fissures. Ainsi
plus 1'adherence des barres avec Ie beton est bonne, plus 1'espacement des fissures sera
rapproche.
9.3.5 Largeur de fissure
Les figures 9.129 a 9.151 tracent la largeur des fissures experimentales en fonction du
moment maximum pour chacune des poutres. Selon les figures 9.129 a 9.133 et les figures 9.138 a
9.142, les cycles de charge/decharge augmentent la largeur des fissures a la serie 1 mais presentent
des effets plus contestables a la serie 2.
Les figures 9.134 et 9.135 comparent la largeur maxunum des fissures des poutres de la
serie 1. Les poutres armees uniquement de tige en PRFV presentent, sans 1'ombre d'un doute, de
plus grandes fissures suivies des poutres OOS5, S500, F5S5 et S5S5.
Les figures 9.136 et 9.137 comparent la largeur des fissures a la hauteur de 1'armature
d'acier des poutres de la serie 1. L'utilisation d'un plus grand recouvrement de beton, visant a
proteger 1'armature d'acier de la corrosion, s'avere catastrophique en terme de largeur de fissure, et
constitue done une solution promulguee par la norme vouee a 1'echec. A faibles charges, les
poutres F5S5 et S500 dorment des largeurs de fissures semblables mais au fur et a mesure que la
charge augmente les poutres S500 laissent voir de plus grandes fissures que leurs vis a vis. De
meme, a charge elevee, les poutres S5S5 presentent de plus faibles largeurs de fissure que les
poutres F5S5. A premiere vue, les poutres S5S5 semblent etre la meilleure solution. Cependant,
Ie recouvrement de beton, protegeant la premiere couche d'armatire, n'est pas augmente, donnant
ainsi acces a la corrosion, et aucune provision de resistance n'est assuree apres la corrosion de
1'armature d'acier. Puisque la limitation de la largeur de fissure vise 1'esthetique et un retard dans
1'initiation de la corrosion de 1'armature, les poutres a armatures combinees demeurent la meilleure
perspective.
Les craintes concemants une mauvaise cure des poutres de la premiere coulee de la serie 2
ne se sont vues justifiees que par 1'initiation de la fissuration. La largeur de fissure de ces poutres
suit etroitement les poutres de la deuxieme coulee (voir figure 9.138 a 9.142).
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Les figures 9.143, 9.145 et 9.147 comparent la largeur maximale des fissures des poutres
de la serie 2. Encore une fois, les poutres armees uniquement de tiges en PRFV presentent des
fissures beaucoup plus grandes que les autres modeles de poutre. Pour permettre une comparaison
plus efficace entre les autres modeles de poutres, les courbes de la largeur maximum des fissures
des poutres F900 ont ete eliminees aux figwes 9.144, 9.146 et 9.148. Selon ces figures, les poutres
S900 presentent les plus faibles largeurs de fissure suivies variablement de F9S9, F5S9 et F2S9.
Les figures 9.149 a 9.151 comparent la largeur des fissures a la hauteur de 1'armature d'acier
des poutres de la serie 2. A 1'exception des poutres ayant subi des cycles de charges/decharges ou
une preference peut etre accordee a la poutre S900 a charge elevee, toutes les poutres demontrent
des largeurs de fissure similaires. La largeur de fissure au niveau de 1'acier est done independante
du pourcentage d'armature en PRFV. Une comparaison entre la largeur de fissure des poutres de la
serie 1 et des poutres de la serie 2 montre cependant que la largeur maximale de fissure et la
largeur des fissures au niveau de 1'acier diminuent avec 1'augmentation du pourcentage d'armature
d'acier.
Les tableaux 9.13 et 9.14 font part des fissures residuelles des poutres de la serie 1 et de la
serie 2, respectivement. Selon les resultats obtenus, la largeur de fissure residuelle augmente, en
general, avec Ie nombre de cycle de charge/decharge et done avec Ie moment maximum applique.
Dans quelque cas, une faible diminution de la largeur de la fissure residuelle a ete enregistree avec
1'augmentation de la charge. Ceci a pu etre cause par 1'apparition de nouvelles fissures adjacentes a
celle mesuree amenant une redistnbution de la contrainte dans la barre (section 9.2.5). Des
particules de beton, se glissant dans la fente juste avant sa fermeture, peuvent aussi alterer la
lecture de la largeur de fissure residuelle d'un cycle a 1'autre.
Jusqu'a les toutes demieres secondes avant la rupture, les poutres avec un seul lit d'acier a
la base demontrent de plus faibles fissures residuelles que les poutres a armatures combinees.
L'utilisation de deux lits d'armature d'acier n'ameliore la fissuration residuelle qu'a la toute fin du
parcours. L'utilisation que d'un seul lit d'armature d'acier a un niveau superieur ou encore
1'utilisation que de tiges en PRFV entraine de larges fissures residuelles des Ie debut des cycles de
charge/decharge. Si 1'augmentation du pourcentage d'armature d'acier demontre une diminution
dans la largeur de fissure residuelle pour un meme pourcentage du moment applique. Ie
pourcentage d'annature en PRFV ne demontre que peu d'effet.
Les figures 9.152 a 9.164 comparent les largeurs de fissure fheorique et experimentale au
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moment de service, ou au moment ultime si Ie moment de service theorique depasse Ie moment
ultime fheorique (poutres S500C et OOS5C). Deux equations theoriques sont etudiees. La
premiere, identifiee dans les graphiques comme ACI, est celle utilisee par la norme pour les
elements en beton arme d'acier et mieux connue sous 1'equation de Gergely-Lutz (Eq. 7-22). Cette
demiere a cependant ete modifiee pour repondre aux poutres a armaft-ires combinees et s'enonce
comme suit:
3^ 3f^F^f4/1 ,^3^ 3f^ ) ^| 4,ies_
w = ^Ks Jsse | ~T~ I ^1 -— I + A/ ^/^ | T— | ac (9-7)
{.h,.} \n.A.) ~~'-I"\.h^) \n,A,)
Pour 1'acier, Ks a une valeur de 11 x 10'° mmz/N alors que pour les tiges Isorod, Kf a une valeur de
48.7 x 10'6 mm2/N (MASMOUDI, 1996). La deuxieme formulation theorique, W&B, est basee
sur 1'equation de Watstein and Bresler qui a ete reprise par Faza et ses collaborateurs pour repondre
a la largeur de fissure (Eq. 7-24). Le remanimant de 1'equation visant a repondre aux poutres a
armatures combinees donne ce qui suit:
^=2fjL\ £^ + sfseAef \ (9.8)
4 ^s^ju^ n^Df^^
La premiere valeur de la largeur de fissure experimentale, EXP. T., represente la largeur de fissure
experimentale trouvee au moment de service theorique. La deuxieme valeur experimentale,
fEXP., represente la largeur de fissure experimentale trouvee a une contrainte experimentale dans
1'armature correspondant aux valeurs utilisees dans les equations theoriques (fgse et ffse ou Ssse et
Efse). La difference entre ces deux formulations experimentales subsiste dans 1'hypothese de depart
voulant que les deformations soient lineaires (sections planes perpendiculaires a 1'axe demeurent
planes durant Ie chargement) et Ie comportement reel des poutres sous sollicitation.
Bien que les reponses theoriques et experimentales sur la largeur de fissure semblent varier
grandement, il ne faut pas oublier que la lecture de 1'ouverture de flssure peut varier d'un lecteur a
1'autre, qu'une meme position pour la lecture de fissure, d'une fois a 1'autre, est pratiquement
impossible, que la precision du microscope ne depasse pas Ie dixieme de millimetre, que la fissure
demontrant la plus grande ouverture ne sera pas necessairement toujours la meme tout au long du
chargement, qu'une meme fissure presente des ouvertures differentes tout au long de cette demiere,
la plus grandes largeur n'etant pas toujours au bas de la poutre etc. Vue sous cet angle, et sachant
que la largeur de fissure en question ne depasse qu'a quelque reprise Ie 0.5 mm, les variations entre
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les reponses theoriques et experimentales deviennent moins categoriques. Surtout que, d'apres les
resultats experimentaux sur la largeur des fiissures per^us aux figures 9.152 a 9.161, une bonne
difference existe selon Ie genre de sollicitation subie par les poutres d'un meme modele. Les
poutres ayant subies plusieurs cycles de charge/decharge manifestent, en general, de plus grandes
fissures que leur vis a vis, consideration dont ne peut faire etat de compte les equations theoriques.
Les resultats experimentaux donnes par f EXP. sont en general plus eleves que ceux
obtenus de EXP.T. Les defonnations decrites par les equations theoriques 9-7 et 9-8 se produisent
done en realite a un. moment de service plus eleve que Ie moment de service theorique. De fa9on
generale, 1'equation 9-7 semble plus conservatrice dans sa prediction de largeur de fissure et
exprime de plus pres les resultats experimentaux obtenus que 1'equation 9-8. Les deux equations
sous estiment toutefois la largeur de fissure des poutres armees uniquement de PRFV, a croire que
Ie coefficient Kf, evalue dans une autre etude, serait trop faible. Une qualite moindre des barres
utilisees pourraient aussi etre en cause. Une mpture en tension des poufares F900 s'est produite
alors qu'une rupture en compression aurait du se produire, tout comme dans les essais realises dans
Ie passe (MASMOUDI, 1996).
Les figures 9.162 a 9.164 comparent les resultats experimentaux et theoriques des pouti-es
de chaque serie. La difference entre la valeur predite et la largeur reelle des fissures pour les
poutres a armatures mixtes est d'un ordre comparable aux poutres armees uniquement d'acier dont
1'equation theorique est bien definie. L'equation 9-7 represente done adequatement la largeur de
fissure des poutres a armatures combinees.
9.3.6 Deflexion
Les figures 9.165 a 9.177 reproduisent les courbes experimentales de deflexion en fonction
du moment maximum. Les poutres, avant la fissuration du beton, sont tres rigides et demontrent
peu ou pas de deflexion. A la fissuration, une baisse de rigidite se produit alors que la deflexion
commence a grimper. Pour les poutres contenant de 1'armature d'acier, une deuxieme baisse de
rigidite est observable. Elle indique une plastification de 1'acier et une reprise des charges par les
tiges en PRFV s'il y a lieu. La reponse de la deflexion des poutres armees uniquement de PRFV
demeure lineaire jusqu'a la rupture de la poutre en tension.
Le mode de chargement ne modifie pas la rigidite des poutires. Apres chaque cycle, les
poutres retoument a leur point de deflexion avant decharge en conservant leur rigidite de depart.
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La pente suivie par les cycles de charge/decharge indique une rigidite semblable a celle obtenue
juste apres la fissuration, et demeure ainsi meme lorsque Ie seuil de plastification de 1'acier a ete
outrepasse.
La figure 9.170 compare la deflexion des poutres de la premiere coule de la serie 1. La
poutre S5S5 presente la meilleure rigidite suivi de S500, F5S5, OOS5 et finalement de F500.
L'utilisation d'annature combinee donne une rigidite a la poutre F5S5 de trois a quatre fois
superieure a la poutre F500, et progresse la rigidite avant mpture de la poutre F5S5 bien au dela de
lapoutreS500.
Les figures 9.176 et 9.177 comparent la deflexion des poutres de la premiere coule et de la
deuxieme coulee de la serie 2, respectivement. Mis a part un depart de deflexion tres rapide des
poutres de la serie 2A et un depart de deflexion tres lent des poutres de la serie 2B, les deux figures
correspondent assez bien. La rigidite des poutres armees d'acier uniquement est sensiblement plus
elevee que la rigidite des poutores a armatures mixtes. Peu de difference est observe entre les
rigidites des poutres a armatures mixtes laissant entendre que Ie pourcentage d'armaft.ire en
composite influ peu sur la rigidite. Encore une fois, 1'utilisation d'annature combinee donne une
rigidite aux pouti-es de trois a quatre fois superieure a la poutre armee uniquement de PRPV.
Une comparaison entre les courbes de deflexion des deux series indique un gain de rigidite
des poutres avec 1'augmentation du pourcentage d'armature. Ainsi les poutres F9S9, S900 et F900
ont une rigidite superieure aux poutres F5S5, S500 et F500, respectivement.
Les tableaux 9.15 et 9.16 font part de la deflexion risiduelle apres une decharge. Des
problemes avec 1'appareillage ont empeche une lectire de deflexion risiduelle des cycles 1 a 4 de la
poutre S500C et des cycles 1 et 2 de la poutre F500C. Les demiers cycles de ces poutres ont
toutefois ete epargnes. Selon les resultats obtenus, la deflexion residuelle a la mpture des poutres a
armatures mixtes est moindre que celle des poutres contenant uniquement de 1'acier. Ceci
s'explique par la remonte en sens inverse des barres en PRFV qui en sont encore au dommaine
elastique, meme apres une plastification de 1'acier et une mpture en compression du beton. Avant
la plastification de 1'armature d'acier, les poutres a armatures combinees et les poutres contenant
uniquement de 1'acier affichent des defllexions residuelles d'un meme ordre de grandeur. La
deflexion residuelle avant mpture des poutres armees uniquement de PRFV est en generale plus
elevee que les autres poutres due au faible module d'elasticite de ces barres.
Pour les poutres etudiees, la deflexion maximale pennise par la norme, lorsqu'exposees aux
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conditions exterieures, est de 8.3 mm (L/360) ce qui est souvent depasse dans Ie cas des poutres
actuelles. Or, pour les poutres en beton anne conventionnelles simplement suportees ayant une
hauteur superieure a i/i6 (188 mm dans notre cas), la nonne dit aussi que Ie calcul des fleches n'est
pas necessaire et que ces poutres repondent done aux lunitations etablies. Ces enonces peuvent, a
premiere vue, parraitre contradictoire mais refletent en fait les facteurs de sous resistance des
materiaux prevus par la norme.
Les figures 9.178 a 9.202 tracent les deflexions experimentales et theoriques. Cinq
differents modeles theoriques sont utilises.
Le premier modele fheorique est celui utilise par la norme pour les poutres en beton arme
conventionnelles. II est base sur la deflexion decrite par 1'equation 7-27 en utilisant 1'inertie
effective calculee a partir de 1'equation 7-29. La courbe se poursuit jusqu'a un moment applique
equivalent au Mu-th. Ce modele est utilise pour toutes les poutres contenant au moins une couche
d'armature d'acier. Selon les resultats obtenus, il decrit tres bien la rigidite suivant la fissuration
des poutres. MSme si les poutres de la deuxieme coulee de la serie 2 demontrent une fissuration
tardive, la rigidite de ces demieres semble s'etre bien conservee. II demeure cependant claire que la
resistance des poutres est sous estimee surtout celles a armatures mixtes.
Le deuxieme modele theorique, utilise pour les poutres armees uniquement de PRFV, est
base sur 1'equation 7-31. Tout comme a la section 9.3.5, un rajustement est fait a la fissuration
mais 1'idee d'une section completement fissuree au tiers centrale est conservee. L'equation de la
deflexion a partir du Mcr-th. etjusqu'au Mu-th. peut done s'ecrire comme suit:
M^4a(L-a)+(L-a)1 . a2) M, f 4a(£-a)+(£-fl)2 , a2
Xl—847~ + 3/:J ~ -fl—8^+ 3/;J +
^^(l5£2-20a2+24/i2(l+y,))
'clg
II est a noter qu'avant la fissuration, la deflexion est toujours donnee par 1'equation 7-27 avec Ie =
Ig. Ce modele sous estime quelque peu la deflexion mais la rigidite (pente de la courbe) est bien
representee.
Sachant que les poutres armees en meme temps d'acier et de PRFV possedent une
resistance de reserve apres la plastification de 1'acier, une nouvelle expression cherchant a predire
la deflexion post-plastification est derivee au modele 3. La rigidite initiale apres fissuration des
poutres etant controlee par 1'acier, les equations decrites au modele 1 sont conservees jusqu'au
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moment de plastification; c'est a dire jusqu'a fs==480 MPa ou £s=0.0024. Ensuite, la rigidite des
poutres est consideree dependre uniquement des tiges en PRFV. Un nouveau Icr est calcule en
fonction de cette hypofhese, oU les barres d'acier sont considerees inexistantes, et introduit dans
1'equation 9-9. Les valeurs de Mcr et de Ig de 1'equation 9-9 sont remplacees par les valeurs de Ma
et Ie calculees au point de plastification. La courbe de deflexion est poursuite jusqu'a un moment
theorique equivalant la resistance de la poutre si elle n'etait armee que de PRFV (F5S5 devient
F500; F2S9 devient F200 etc.). Si ce moment theorique est inferieur au moment maximum donne
au modele 1, les barres d'acier controlent alors la resistance de la poutre et Ie modele 3 ne differe
aucunement du modele 1. Les resultats demontrent cependant que, bien que la resistance se trouve
augmentee, ce modele sous estime Icr apres la plastification de 1'acier.
Le modele 4 tente une fois pour toutes d'elucider 1'inertie effective, apres la plastification de
1'acier, des poutres doublement annees. Au moment d'inertie a la fissuration qui considere les
poutres annees uniquement de composite tel que presente au modele 3, un nouveau terme est
ajoute soit 1'augmentation de Icr apportee par 1'acier plastifie. Le module d'elasticite de 1'acier
plastifie est considere constant et egale a 12.5 GPa. Le trace de la courbe est poursuivi jusqu'a la
valeur du moment resistant theorique calculee a 1'equation 9-5. Ce modele est celui qui decrit Ie
mieux la deflexion des poutres a armatures mixtes en suivant de pres la courbe experimentale.
Finalement, Ie demier modele cherche a raffmer la prediction du modele 2 pour les poutres
armees de PRFV uniquement. Le modele 5 utilise 1'equation de deflexion 7-27 combinee au
moment d'inertie effective de 1'equation 7-30 avec un coefficient P de 0.21. Encore une fois, une
correction de la deflexion apres fissuration est obtenue en soustrayant la valeur de la deflexion au
point de fissuration donnee par 1'utilisation de Ie, et en additionnant la valeur de deflexion au point
de fissuration donnee par 1'utilisation de Ig. Ces modifications pennettent de rajuster la deflexion a
la fissuration tout en conservant la rigidite donnee par 1'equation 7-30. Ce modele predit mieux la
deflexion des poutres en beton arme de PRFV que Ie modele 2 tout en demeurant plus
conservateur.
9.3.7 Deformabilite
Le tableau 9.17 rend compte des facteurs de resistance, des facteurs de defonnation et des
facteurs-J theoriques et experimentaux. Certaines valeurs experimentales ne sont pas disponibles
dues a une mpture prematuree desjauges de deformation.
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Le facteur de resistance theorique de 1'equation 7-35 est calcule en trouvant un nouveau
moment de service theorique correspondant a une limite elastique du beton, Sc, de 0.001 sans
toutefois depasser Ie moment ultime. Le moment ultime fheorique reste tel quel sauf pour les
poutres a armatures combinees ou il est considere egal au moment resistant theorique. Le facteur
de resistance experimental est evalue en divisant Ie moment resistant observe par Ie moment
experimental obtenu a une lecture dejauge Sc de 0.001.
Le facteur de deformation theorique est calcule a partir de 1'equation 7-40. Bien que la
mpture ne soit pas toujours initiee par Ie beton comprime, la defonnation ultime du beton, pour
toutes les poutres contenant de 1'acier, est fixee a 0.0035. En effet, la plastification de 1'acier
conduit eventuellement, a 1'etat ultime, a une mpture en compression du beton d'ou la deformation
Sc==0.0035. Pour les poutres contenant uniquement des tiges en PRFV, la mpture des tiges en
tension peut empecher Ie beton d'atteindre sa deformation ultime. La deformation theorique du
beton, a la mpture des tiges en composite, est alors utilisee au lieu de 0.0035. Le rapport des axes
neutres est celui donne par les valeurs de 1'axe neutre au moment de service theorique et au
moment ultime ou resistant theorique selon Ie cas. Lorsque la rupture theorique de la poutre
survient avant que Ie beton n'atteigne la limite elastique de 0.001, un nouvel axe neutre est calcule
a 1'etat ultime en supposant un comportement non lineaire du beton. Cette nouvelle valeur de 1'axe
neutre prend place dans 1'equation 7-40 comme etant Ie 00.0035. L'evaluation experimentale du
facteur de deformation est determinee a partir de la defomiation ultime du beton lue par les jauges
(deformation au moment resistant observe) et par la lecture des axes neutres experimentaux
correspondants aux defonnations demandees.
Le calcul du facteur-J est tel que donne par 1'equation 7-34 sans autre modification. Les
facteurs theoriques et experimentaux montrent a plusieurs reprises des ecarts imposants allant
meme defier la limite inferieure du facteur-J. Si les resultats theoriques demeurent assez stable
d'une poutre a 1'autre avec un facteur-J variant de 6.51 a 8.82 et indiquant par ailleurs une securite
au niveau de la deformabilite des poutres etudiees, il en est tout autre des resultats experimentaux.
Le facteur-J experimental varie de 2.70 a 16.94 pour les poutres etudiees. L'inexactitude des
jauges de deformation, la non-lineante des deformations et Ie comportement variable des
materiaux sont tous des facteurs qui influent sur la reponse experimentale. Une autre etude sur Ie
facteur-J de poutres en T a demontre aussi une difference entre la valeur experimentale et la valeur
predite de plus de 50% (JAEGER et coll., 1997a). Puisque aucune fonnulation tiheorique n'existe
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pour raccommoder les deformations fheoriques aux deformations experimentales en fonction du
moment applique, il serait difficile d'ajuster les facteurs-J sans une modification de la definition de
base. Une nouvelle definition pourrait se servir des equations de deflexion des poutres, ces
demieres pouvant etre estimees avec plus d'exactitude quoique Ie moment ultime experimental et
Ie moment ultime fheorique soient encore bien differents. Une toute nouvelle approche cherchant
a concilier la capacite de design et la capacite ultime des pouti-es s'avererait peut-etre plus efficace
pour decrire 1'energie de reserve des elements en beton arme.
9.4 Comportement a la flexion de dalles en beton arm e de tiges en PRFV
Un murissement des dalles pendant sept jours a 1'aide de jutes humides refermes par des
plastiques n'a entraine qu'une cure partielle des dalles. En effet, la surface inferieure de la dalle est
tres vite assechee et Ie taux d'humidite a cet endroit demeure, pour la plupart du temps, bien en
de9a du 100%. Ceci explique en bonne partie la fissuration prematuree des dalles.
Une tres importante deflexion de la dalle SC200U, allant jusqu'a depasser la capacite de
1'installation, a entraine un arret premature de 1'essai. La charge, a laquelle 1'essai a ete arrete, est
consideree comme la charge de mpture lors de 1'analyse. Le montage a par la suite ete modifie
pour repondre a d'aussi grandes deflexions.
Deux pannes electriques ont eu lieu durant les essais cycliques sur la dalle SC1500B. Une
recalibration des appareils en meconnaissance de cause a entraine la perte du zero effectif apres Ie
premier chargement cyclique. Un rajustement approximatif a ete effectue par une remise a zero.
Cependant, les valeurs de deflexion residuelle et de defonnation residuelle, bien qu'inconnues, ne
sont certes pas nulles. II faut done retenir 1'allure des courbes tracees a partir des resultats de cette
dalle plutot que des valeurs precises de deflexion et de defonnation.
9.4.1 Capacite portante
D'apres les rapports de renforcement actuel et balance presentes au tableau 9.18, les dalles
SC200U et SC150U sont sous-renforcees. Une mpture en tension des tiges est done attendue pour
ces dalles (voir photo 9.5). Quant aux autres dalles, elles sont sur-armees et une rupture du beton
en compression devrait theoriquement survenir avant que les tiges n'atteignent leur limite elastique.
Les modes de rupture theoriques et experimentaux sont affiches au tableau 9.18. Les dalles
mpturees en compression ont demontre une rupture plus graduelle que la dalle mpturee en tension.
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La dalle SC2000 a subi une mpture que partielle en cisaillement-compression de telle sorte que,
apres un rechargement allant jusqu'a 50% de la capacite de la dalle, une rigidite similaire au
premier chargement et un comportement lineaire ont ete obseryes. Une tres grande deflexion des
dalles a precede chaque mpture, foumissant par ailleurs un avertissement adequat avant 1'atteinte
de la limite de resistance de la dalle (voir photo 9.6). Les resultats theoriques, experimentaux et
observes sur la resistance de chacune des dalles sont presentes au tableau 9.19. A moins d'avis
contraire, tous les moments fheoriques de cette section ont ete calcules a partir des equations
presentees a la section 7.2.
Moment defissuration
Le tableau 9.19 exhibe deux moments de fissuration theoriques. Le premier, th. t, exprime
les valeurs theoriques trouvees en utilisant, dans les equations de calcul, les valeurs theoriques du
module d'elasticite et du module de mpture du beton presentees au tableau 8.7. Le second moment
theorique, th. e, utilise les valeurs experimentales des parametres du beton donnees aussi au tableau
8.7. Les definitions des moments de fissuration experimentaux et observes restent par ailleurs
inchangees, et sont explicitees a la section 9.2.1. Precisons simplement que Ie moment de
fissuration observe est celui lujuste avant une chute importante de 1'axe neutre, ce qui peut etre un
peu plus eleve que Ie moment observe a 1'apparition de la premiere fissure (voir section 9.4.5).
Encore une fois, aucune correlation entre Ie pourcentage d'annature et la charge ou se
produit la chute de 1'axe neutre ne peut etre etablie. Puisque les resistances des betons sont toutes
sensiblement les meme d'une dalle a 1'autre, il est impossible de se prononcer sur 1'effet de ce
demier sur I'initiation de la fissuration au cours de cette serie d'essai. L'epaisseur de la dalle a
cependant un role sans equivoque sur Ie moment de fissuration, ce demier etant directement
proportionnel a la hauteur de 1'element.
Le Mcr-th.e excede en tout temps Ie Mcr-th.t, tout comme Ie module de mpture
experimental excede en tout temps Ie module de mpture theorique. Ces deux valeurs sont
toutefois, dans la majorite des cas, bien superieures au Mcr-ex. et au Mcr-ob. surestimant Ie moment
de fissuration. Bien que les elements servant a identifier les caracteristiques du beton soient
exposes aux memes conditions que la dalle, ils sont de part de leur geometric et leur dimension
mieux proteges d'un assechement de la surface. Us representent done inadequatement Ie beton en
tension de flexion situe sous la dalle ce qui explique en partie les differences entres les resultats
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theoriques et experimentaux. Les deformations prevues pour une rupture en tension du beton
arrivent ainsi a un moment bien inferieur a celui attendu.
Moment de service
La signification des differents moments de service est la meme qu'aux sections 9.2.1 et
9.3.1. La difference entre les deux Mseth. a ete explicitee a deux paragraphes plus haut. Tous les
arguments decrivant les Mse demeurent par ailleurs mchanges. Contrairement a la section 9.3.1 ou
un Mse superieur au Mu a ete trouve a quelques reprises, c'est au tour du Mse, dans Ie cas des dalles,
a etre surpasse cette fois ici par Ie Mcr. En effet. Ie transfert de charge a etre effectue au moment de
la fissuration des dalles est de tres lourde taille de telle sorte qu'il se produit un soubresaut
irreversible de la courbe moment-deformation accompagne par une chute importante de 1'axe
neutre. Ce soubresaut se traduit par un gain rapide de defonnation, lorsque Ie chargement
s'effectue en controle de force, ou par une chute rapide du moment applique, si Ie chargement
s'effectue en controle de deplacement. Toutefois, une augmentation de 1'epaisseur de la dalle,
accompagnee d'un rapport de renforcement eleve, iiihibe cet effet.
Sauf pour les dalles SC 1500, les moments de service theoriques, experimentaux et
observes se comparent assez bien. Les dalles SC1500A et SC1500B presentent des Mge-ob. un
peu plus eleves que les Mse-th. et les Mse-ex. mais, etant donne la difficulte de trancher exactement
Ie point de changement de linearite du beton, il ne faut pas regarder ces valeurs d'un oeil trop
critique. En aucun cas Ie Mcr-ob. n'a excede Ie Mge-ob., ce qui porte a croire que Ie transfert de
charge a la fissuration n'est pas aussi critique que prevu par la theorie, n'eut ete du faible Mcr
observe. Telle que prevue par la theorie, 1'augmentation de 1'epaisseur de la dalle augmente plus
favorablement Ie moment de service que ne Ie fait 1'augmentation du pourcentage d'armature pour
les modeles de dalle utilises.
Moment ultime
Le moment ultime pour les dalles sous-armees est donne par la limite elastique des tiges en
PRFV alors que pour les dalles sur-annees, il est donne par la limite de deformation du beton qui
theoriquement est de 0.0035.
Bien que Ie chargement de la dalle SC200U ait ete arrete prematurement, la lecture des
jauges situees sur 1'armature demontre une deformation des tiges en PRFV superieure a celle
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obtenue lors des essais de tensionnement des tiges. Le moment ultime obtenu demeure toutefois
inferieur a la theorie.
La rupture partielle en cisaillement-compression de la dalle SC2000 a possiblement
empeche 1'atteinte du Mu-th. II est a noter qu'une telle mpture n'aurait pas du se produire selon la
theorie classique du beton arme.
Le Mu-ob. de la dalle SC150U s'apparente a celui prevu par la theorie. Une rupture
prematuree des jauges sur les armatures n'a cependant pas permis une lecture des deformations des
barres a la rupture. Les demieres valeurs enregistrees demontrent des deformations de 1'ordre de
18 000 ^im.
Les dalles SC1500A et SC1500B affichent des Mu-ob. similaires et superieurs a la theorie
d'environ 20%, ce qui n'est tout de meme pas negligeable. Ceci peut s'expliquer par une remontee
de 1'axe neutre plus importante que celle predite par la fheorie sans toutefois atteindre une limite
aussi basse que celle predite par la theorie. Le chargement cyclique n'a done certes pas affecte la
resistance globale de la dalle SC1500B.
Somme faite. Ie rapport de renforcement augmente beaucoup plus Ie Mu que Ie Mse et son
effet s'apparente a celui apporte par une augmentation de 1'epaisseur de la dalle.
9.4.2 Deformation
Les deformations des armatures, du beton et du couple armature-beton sont donnees aux
figures 9.203 a 9.227. D'importants gains de defonnation tant au niveau de 1'amiat.ire que du
beton sont observes a la fissuration de la dalle. Ces gains sont d'autant plus important si Ie taux de
chargement est realise par controle de charge et/ou que la dalle est sous-armee. En deflexion
controlee, chaque nouvelle fissure qui apparait est accompagnee d'une perte de charge subite, qui
pouvait entrainer un arret de 1'essai selon Ie niveau de detection demande. Certaines dalles ont
done subi involontairement des cycles de charge/decharge. Apres fissuration, un gain de charge
sans grande deformation est observe jusqu'a ce que la charge avant fissuration soit atteinte, apres
quoi Ie taux charge/deformation revient a celui avant fissuration. En d'autres mots, les
deformations demeurent essentiellement lineaires.
La premiere figure de chaque serie de trois figures laisse voir les defonnations lues au
centre de chacune des barres d'armatire. Un LVDT horizontal, place sur Ie cote de la dalle a la
hauteur des barres d'armature et identifie sur les courbes comme L, a de meme reproduit
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fidelement les deformations. Les variations entre les differentes lectures peuvent etre dues a
plusieurs facteurs notamment Fadherence beton/amiature, au transfert de charge et au reseau de
fissuration entourant Ie point de lecture. Des jauges plus ou moins parallele a la barre peuvent
conduire a de plus faibles lectures de deformation que celles reellement subies. De meme, un
LVDT, attache sur Ie cote du beton et situe entre deux fissures, ne sera pas sollicite de la meme
fa9on qu'unejauge collee sur 1'armature et situee entre ses deux memes fissures.
Les deformations subites par Ie beton sont tracees a la deuxieme figure de chaque serie de
trois figures. Elles demontrent un schema similaire d'un point de lecture a 1'autre quoique
d'amplitude quelque peu differente. Les jauges A, C et B sont placees, respectivement, a la surface
du centre de la dalle au cote face a la prise de lecture du reseau de fissures, en plein centre et au
cote oppose a la prise de lecture. Les lectures prises par les LVDT sont identifiees par LA pour Ie
LVDT place du cote A et LB pour Ie LVDT place du cote B. Un LVDT de la dalle SC150U est
reste colle une bonne partie du parcours, mais a tout de meme ete recupere pour la toute fm
rassurant ainsi la lecture des jauges. Les deux LVDT de la dalle SC1500A ont demontre un
comportement completement hors borne a croire a une mauvaise calibration des appareils. De
meme, lesjauges de cette dalle conferent au beton des deformations tres importantes a 1'etat ultime.
Les moyennes corrigees des lectures des jauges et/ou des LVDT sont presentees a la
troisieme figure de chaque serie. Deux differents comportements sont facilement remarquables
pour chaque materiau soit celui avant fissuration et apres fissuration. Bien qu'ayant des rigidites
differentes, les deformations dans Ie beton et 1'armature se suivent de tres pres de sorte que chaque
action ou evenement dans un materiau est revele par une reaction dans 1'autre element.
Les figures 9.215 a 9.227 indiquent les deformations subies par la dalle SC1500B. La
fissuration du beton est facilement reperable chez 1'armature par un gain rapide en defonnation,
alors que chez Ie beton, les jauges placees a 36 et 23 mm de la surface passent de la compression a
la tension, confirmant la valeur tres faible de 1'axe neutre. Des Ie premier chargement cyclique, les
deformations encoumes par Ie beton et 1'armature subissent des variations, suivant Ie nombre
d'oscillations, tant dans une direction que dans 1'autre. II demeure toutefois impossible de se
prononcer face au niveau de deformation residuelle subit par 1'armature et Ie beton a la fin de ce
premier cycle. Au deuxieme chargement cyclique, une tendance generale a 1'augmentation des
deformations semble etre observee tant chez 1'armature que chez Ie beton. Les deformations chez
1'aimature 2 semblent toutefois se relachees au fur et a mesure que celles des annatures 1 et 3
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augmentent. La reprise du chargement apres Ie deuxieme chargement cyclique demontre, tant
chez 1'annature que chez Ie beton, des deformations residuelles. Les oscillations continues des
deformations chez les armatures tout au long de la reprise du chargement indiquent soient un
detachement partiel des jauges, un voltage d'exitation des jauges trop eleve pour ce genre de
chargement ou une redistribution continuelle de la charge. Un transfert de charge instable,
constamment relocalise, pourrait se produire du a une mptire pardelle d'adherence provoquee par
Ie chargement cyclique ou encore par la formation d'un reseau de micro-fissure au pourtour de
1'annature. Ce sujet meriterait une etude plus approfondie qui depasse la portee de cette etude.
Quant au beton, aucune oscillation des deformations n'est observee pendant la reprise de
chargement.
La figure 9.228 compare les deformations subies par les armatures des differents modeles
de dalle. Le rapport d'armature influence plus Ie taux de deformation subi par une seule barre
d'amiature que ne Ie fait 1'epaisseur de la dalle.
La figure 9.229 compare les deformations a la surface du beton en compression des quatre
premieres dalles. Cette fois-ci, c'est 1'epaisseur de la dalle qui influence plus favorablement les
deformations que ne Ie fait Ie rapport de renforcement.
9.4.3 Axe neutre
Le tableau 9.19 fait part de 1'axe neutre fheorique, de 1'axe neutre experimental et de 1'axe
neutre observe pour les differents moments etudies. Les dalles sous-armees ne demonti-ent aucune
remontee evidente de 1'axe neutre au passage du Mse au Mu. On ne peut cependant pas en dire
autant des dalles sur-armees, demontrant ainsi un rapport entre la remontee de 1'axe neutre et Ie
mode de rupture de la dalle. La position de 1'axe neutre est en generale sous-estimee par la theorie,
difference qui gagne de 1'importance avec la diminution de 1'epaisseur de la dalle. Theoriquement,
la position de 1'axe neutre devrait augmenter avec 1'epaisseur de la dalle et Ie rapport de
renforcement. Cette constatation n'est toutefois pas observee experimentalement.
Les figures 9.230 a 9.233 tracent la valeur experimentale de 1'axe neutre donnee par les
jauges de deformation en fonction du moment maximum. La chute de 1'axe neutre a la fissuration
apparait plus soudaine pour les dalles sous-renforcees et plus hesitante pour les dalles sur-armees.
Bien qu'une legere augmentation de 1'axe neutre apres fissuration soit persible pour les dalles sur-
armees, 1'axe neutre, peu apres la fissuration, demeure essentiellement Ie meme.
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La figure 9.234 trace 1'axe neutre experimental au premier chargement cyclique de la dalle
SC1500B en s'inspirant de 1'hypothese de la linearite des deformations. Les toutes premieres
valeurs de 1'axe neuti-e a la monte du moment ont ete retirees dues a une distribution encore trop
aleatoire. Comme la jauge collee a la surface du beton n'a pas fonctionne, la jauge collee sur Ie
cote de la dalle a 13 mm de la surface sert de base de mesure. En associant ces valeurs aux autres
valeurs relevees par les jauges de defoimation disposees a 23 ou 36 mm de la surface du beton
(centre et bas, respectivement sur la figure) ou encore sur 1'armature, plusieurs valeurs
hypothetiques de 1'axe neutre peuvent 8tre trouvees. Suivant la prediction de la position de 1'axe
neutre donnee par lesjauges de deformations situees sur 1'armature, lajauge situee a 23 mm serait
sollicitee en compression alors qu'elle est en realite sollicitee en tension. La grande variabilite de
ces valeurs montre les prejudices qni pourraient etre subis par des developpements theoriques
bases fortement sur 1'hypothese enoncee ci-haut, Ie facteur-J en est un exemple. En effet, si les
deformations suivraient a la lettre cette hypothese, une seule et meme valeur de 1'axe neutre serait
trouvee.
La figure 9.235 trace revolution de 1'axe neutre au deuxieme cycle de chargement. La
reponse des jauges en debut de chargement est tres instable donnant un axe neutre tres fictif. Par
contre, au debut du chargement cyclique, les lectures se sont stabilisees donnant un axe neutre
beaucoup plus stable, mais qui presente une augmentation suivant Ie nombre de cycle. La figure
9.236 presente une moyenne des lectures de 1'axe neutre prise a partir des armatures 1 et 3.
La figure 9.237 decrit 1'evolution de 1'axe neutre du debut de chargement jusqu'a la rupture
de la dalle SC1500B. Le bruit rencontre dans ces reponses provient de la lecture de jauges de
deformation de 1'annature comme discute dans la section 9.4.2.
9.4.4 Reseau de fissuration
Les reseaux de fissuration a 50% et 90% du moment ultime sont presentes pour chaque
dalle aux figures 9.238 a 9.242. Regle generale, les premieres fissures se sont produites sous les
points de charge avant d'apparaitre au centre de la dalle. Ceci peut s'expliquer par des efforts de
cisaillement plus grand, en dessous des points de charge sans qu'il n'y est d'etrier pour reprendre ses
efforts. Les fissures subsequentes se sont concentrees entre les fissures deja inaugurees pour
s'etendre fmalement dans les portees de cisaillement. Du debut jusqu'a la fin du chargement, les
fissures demeurent assez pres de la verticale avec seulement de legeres inclinaisons a la toute fin
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.du parcours. A peu pres toutes les fissures se produisent a une charge inferieure a environ 65% du
moment ultime. Apres quoi, les fissures se contentent d'elargir et de progresser quelque peu vers Ie
haut de la dalle. Un soulevement du beton comprime traversant Ie centre de la dalle a signale les
mptures en compression. Quant a la mpture de la dalle en tension, une ouverture excessive de la
premiere fissure a cause sa perte.
Le tableau 9.20 indique 1'espacement des fissures experimentales pour chacune des dalles a
differents niveaux de chargement. A 25% du moment ultime, les dalles sous-armees ne presentent
qu'une seule fissure d'ou 1'impossibilite de donner un espacement. A 75% du moment ultime, la
grande majorite des fissures se sont deja produites et 1'espacement entre les fissures est deja assez
stable. Le chargement cyclique ne demontre pas influencer significativement 1'espacement des
fissures. Quant a I'influence de 1'epaisseur de la dalle et du rapport de renforcement, aucune
correlation evidente ne peut etre etablie.
9.4.5 Larseur de fissure
La figure 9.243 compare 1'evolution de la largeur de fissure des differents modeles de dalle.
Selon Ie trace des courbes, de plus grandes fissures, pour un m^me moment applique, sont
obtenues pour les dalles sous-armees. L'influence de 1'epaisseur de la dalle se fait sentir surtout a
1'initiation de la fissuration. Ainsi un rapport de renforcement eleve et une plus grande epaisseur
de dalle contribueraient a diminuer la largeur de fissure.
Les figures 9.244 a 9.247 comparent la fissuration experimentale avec les predictions des
modeles theoriques. Le modele 1 est celui donne par 1'equation 7-22, developpee par Gergely et
Lutz utilisant un coefficient Kg de 40.9 x 10 mm /N pour les armatures C-BAR a base de fibre de
verre. Le deuxieme modele est celui decrit par 1'equation 7-24 basee sur les developpements
fheoriques de 1'espacement des fissures de Watstein et Bresler. Une contrainte d'adherence
maximale de 16 MPa est alors utilisee pour les barres d'annature C-BAR. Regle generale, Ie
modele 1 predit mieux Ie comportement experimental que Ie modele 2. II faut cependant noter que
les largeurs de fissure relevees sont tres grandes par rapport a celles de dalles armees de barre
d'acier et depassent done la portee initialement prevue pour ces equations. Rappelons que la
largeur maximale de fissure prevue par la norme est de 0.33 mm pour un element structural expose
a des conditions extemes ce qui est depasse pres de 10 fois dans Ie cas present.
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9.4.6 Deflexion
Les figures 9.248 a 9.252 tracent les courbes experimentales et theoriques de la deflexion
des dalles en fonction du moment maximum. Cinq differents modeles fheonques sont utilises.
Comme Ie moment de fissuration de la dalle s'est produit a une charge beaucoup plus faible que
prevue par la theorie, tous les modeles utilisent, dans leurs equations theoriques, Ie moment
experimental a laquelle la premiere fissure s'est produite, comme moment de fissuration.
Les modeles 1, 2 et 3 sont les meme que ceux decrits a la section 9.2.6. Si Ie modele 3
s'averait assez juste pour les poutres, cela n'est malheureusement plus Ie cas pour les dalles. En
effet, la difference entre Ig et Icr dans Ie cas des dalles est si grande que Ie rapport Mcr/Ma eleve a la
puissance trois s'avere encore trap faible pour diminuer efficacement Ie. II en resulte, qu'a la
rupture de la dalle, I'inertie effective calculee est encore plusieurs fois superieure a 1'inertie de la
section completement fissuree. Augmenter la puissance de ce rapport s'avere aussi inefficace
puisqu'il n'en resulte que plusieurs ondulations de la courbe de deflexion, sans pour autant
diminuer de fa9on appropriee Ie apres fissuration. Le modele 2 reduit rapidement 1'inertie effective
apres fissuration. Cette diminution est cependant exageree pour les dalles sur-armees sans compter
que 1'inertie effective devient inadequate avec la montee du moment pour les dalles sous-armees.
Quant au modele 1, il devient completement hors limite en sous estimant la deflexion des dalles.
Le modele 4 est identique au modele 1 sauf que 1'inertie effective, Ie, est consideree
constante et egale a Icr et decrit done la borne inferieure de la deflexion. Comme il est possible de
Ie remarquer, la deflexion a la mpture de la dalle est tres bien approximee par ce modele. Ce fait
soutient que Ie Icr theorique s'apparente au Icr experimental.
A partir des connaissances des elements mentionnes ci-haut, de nouveaux elements
devraient etre introduit dans Ie calcul de 1'inertie effective, notamment 1'amplitude de la difference
entre Ig et Icr ainsi que Ie rapport de renforcement. L'equation 7-30 cherche a diminuer 1'inertie
effective des PRFV a partir d'une diminution de Ig. Cette approche est irrationnelle car advenant
une faible difference entre Ig et Icr, une Ie plus faible que Icr pourrait etre tirouvee. Ce qu'on cherche
en fait, c'est de reduire Ie en tenant compte des elements sub-mentionnes sans toutefois augmenter
la puissance du rapport Mcr/Ma. La nouvelle approche suggeree consiste done a multiplier la
difference (Ig - Icr) par un facteur de correction qui serait fonction des nouveaux elements
mentionnes et applicable a tous les elements en beton arme qu'importe leur type d'armature. Apres
avoir compile Ie facteur de correction experimental approprie a appliquer a la formule de 1'inertie
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effective pour chaque courbe de deflexion, la relation entre les parametres de la dalle et ce facteur a
ete etablie et a donne ce qui suit:
'-'-^f)'--'-©'
Bien que non percible a partir des resultats experimentaux de la presente etude, un autre parametre
affectant 1'inertie effective pourrait ressortir, soit 1'apport amene par 1'armature dans Ie calcul de Icr.
Puisqu'un seul type de barre et un seul type de beton ont ete utilises dans les dalles, ce facteur se
trouve cache a 1'interieur du 2.5 mais pourrait aisement en etre ressorti pour donne 1'equation
smvante:
•-'-fl{H^'---^)'
Les valeurs theoriques de ce nouveau facteur, modifiant 1'inertie effective developpe par Branson,
sont presentees au tableau 9.21 et comparees aux valeurs experimentales trouvees par essai et
erreur. U est a noter que Ie trace est tres sensible a de faibles variations de ce facteur. Plus d'etudes
devraient done etre faites pour decortiquer les autres elements se cachant a 1'interieur du 2.1 inscrit
dans Ie facteur, mais qui demeurent confondu dans la presente etude. Citons entre autre Ie mode et
Ie type de chargement, 1'adherence des barres d'armature utilisees ou encore Ie rapport
largeur/longueur. II est a noter que, quel que soit la valeur obtenue de ce facteur, elle ne devra
jamais etre superieure a 1 .
Le modele 5 utilise 1'inertie effective de 1'equation 9-11 dans 1'equation 7-27. II ne fait
aucun doute que ce modele predit mieux la deflexion que tous les autres modeles proposes. Le
modele 5 suit de tres pres la deflexion experimentale de toutes les dalles, exception faite de la dalle
SC1500B ou Ie trace experimental de la deflexion n'est qu'approximatif.
La figure 9.253 compare la deflexion des differentes dalles selon Ie moment enregistre. La
rigidite des dalles est fortement influencee par Ie rapport d'annature et 1'epaisseur de la dalle.
La figure 9.254 presente la deflexion de la dalle SC1500B a 1'issue du premier cycle.
Chaque perte de charge rapide indique la formation d'une nouvelle fissure. Une augmentation de
la deflexion avec Ie nombre de cycle est persible.
La figure 9.255 fait part de la deflexion de la dalle SC1500B au deuxieme cycle de
chargement La poursuite de la courbe vers une meme rigidite qu'avant la decharge peut etre
remarquee. Encore une fois, un gain de deflexion suivant Ie nombre de cycle est disceme.
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9.4.7 Chargement cycliciue
Les figures 9.256 a 9.260 font part de diverses vanations sous chargement cyclique de la
dalle SC1500B au cours du premier chargement cyclique applique, soit celui d'une frequence de 4
Hz avec un chargement programme entre 12 et 22 kN. En examinant la figure 9.256, il est
possible de remarquer une amplitude de chargement differente que celle veritablement
programmee, donnant un minimum d'environ 14 kN et un maximum d'environ 20.5 W. Une
tendance vers une diminution de 1'amplitude du chargement est observee avec 1'augmentation du
nombre de cycle. Une diminution de la charge maximale appliquee est aussi obseryee apres un peu
plus d'un million de cycle.
La figure 9.257 fait part de la variation des deformations subies par deux barres d'armature
de la dalle dues aux chargements cycliques. Alors que 1'armature 1 demontre une augmentation
des deformations suivant Ie nombre de cycle, 1'armature 2 affiche une diminution des deformations.
De meme, 1'amplitude des deformations subies par 1'armature 1 est beaucoup plus faible que celle
de 1'annature 2. Ceci pourrait s'expliquer en partie par une fissuration du beton au niveau de la
prise de lecture des deformations de I'armature 2 degradant progressivement 1'adherence et done Ie
transfert de charge. Ceci aurait pour effet d'accroitre la fraction de la charge reprise par
1'armature 1. La difference entre 1'amplitude des defomiations d'une barre a 1'autre pourrait
s'interpreter comme une position de lajauge de deformation de la baire 2 plus basse que celle de la
barre 1 et/ou comme une difference des modules d'elasticite des barres. Cette demiere supposition
est cependant quelque peu farfelue si 1'hypothese de la linearite des deformations est acceptee
comme etant une verite absolue. Une realite plus convainquante serait une variation des
deformations pour une meme position verticale, suivant la largeur de la dalle.
La figure 9.258 montre les deformations du beton a 13, 23 et 36 mm du haut de la dalle
suivant Ie nombre de cycle. Lajauge installee a 13 mm du haut montre une legere augmentation
des deformations avec 1'augmentation du nombre de cycle. Quant aux deformations lues par la
jauge installee a 23 mm du haut de la dalle, elles demeurent stables. Un bris premature de lajauge
sitiee a 36 mm, cause par 1'interception d'une fissure, rend impossible une attestation quant a
1'orientation des deformations a cette position. L'axe neutre etant tres eleve, 1'amplitude des
deformations subies en s'eloignant de ce demier apparait tres evidente sur cette figure.
La figure 9.259 trace la position de 1'axe neutre suivant Ie nombre de cycle. Suivant
1'hypothese de la linearite des deformations et en se servant de lajauge situe a 13 mm comme base
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de lecture, 1'axe neutre relevant des auti-es positions de lecture a pu etre trace. La position de 1'axe
neutre varie grandement selon la lecture de jauge associee a la base de lecture, rejetant Ie doute sur
la validite de 1'hypothese des deformations lineaires. Les lectures de 1'axe neutre a partir du centre
(jauge situe a 23 mm du haut de la dalle) et a partir de 1'armature s'accordent toutes deux pour dire
que la valeur de 1'axe neutre augmente avec Ie nombre de cycle bien que 1'amplitude de cette
augmentation differe.
La figure 9.260 montre une augmentation de la deflexion suivant Ie nombre de cycle.
L'amplitude de la deflexion minimale et maximale suivant Ie niveau de chargement demeure
constante tout au long de son ascension.
Les figures 9.261 a 9.269 decrivent Ie comportement de la dalle lors du deuxieme
chargement cyclique, soit celui de 1 Hz effectue a une amplitude programmee entre 22 et 45 kN.
La figure 9.261 montre une difference entre 1'amplitude programmee et 1'amplitude reelle
enregistree qui elle est entre 24 et 41 kN. Une diminution de la charge maximale appliquee est
aussi observee a plusieurs reprises mais surtout entre 400 et 600 mille cycles.
D'apres la figure 9.262, les deformations subies par 1'annature 1 n'augmentent que tres
legerement avec Ie nombre de cycle. Le rapport des deformations est cependant tres grand, les
deformations minimales etant quintuplees a la charge maximale. A la figure 9.263, les
deformations de la barre 2 diminuent avec Ie nombre de cycle. Possiblement 1'apparition de
nouvelles fissures entrame des pertes de la charge locale reprise par cette armature. La figure
9.264 montre un comportement assez stable de 1'armature 3 face a 1'augmentation du nombre de
cycle. La duninution de la charge maximale entre 400 et 600 mille cycles est tres visible.
L'etendue des deformation est cependant plus grande que les autres armatures, allant chercher une
deformation maximale dans les 3300 micro deformations. Les figures 9.262 a 9.264 montrent une
sensibilite des lectures face au milieu environnant indiquant ainsi des conditions bien locales.
La figure 9.265 presente les deformations lues par lajauge collee sur Ie beton a 13 mm du
haut de la dalle. L'augmentation des deformations suivant Ie nombre de cycle ne peut passer
inaper9u mais semble se stabiliser a la fin du chargement cyclique. De meme, etant sitie plus pres
de 1'axe neutre, la variation de la reponse, face aux oscillations entre la charge minimale et
maximale, est plus faible que celle obtenue par les armatures. Une deterioration plus accentuee
chez Ie beton que chez 1'annature, face au chargement cyclique, peut s'expliquer par Ie fait que Ie
beton a depasse sa limite elastique.
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Les figures 9.266 a 9.268 decrivent la position de 1'axe neutre selon les lectures de
deformation de 1'annature 1, 2 et 3, respectivement. Chacune de ces lectures refere a une position
de 1'axe neutre qui augmente avec Ie nombre de cycle. L'axe neutre semble aussi vaner en fonction
du niveau de chargement, oscillant avec la charge. Quant aux pertes locales de charge par
1'armature 2, elles se traduisent par une remontee excessive de 1'axe neutre.
Encore une fois, un gain de deflexion suivant Ie nombre de cycle peut etre remarque a la
figure 9.269. Ce gain augmente rapidement au debut du chargement cyclique pour se lenifier par
la suite. La reduction de la charge maximum appliquee entre les 400 et 600 miles cycles est aussi
observable pour la reponse de la deflexion.
9.4.8 Deformabilite
Le tableau 9.22 fait part des facteur-J experimentaux et theoriques. Les facteurs de
resistance, de courbure et Ie facteur-J ont ete calcules a partir des equation 7-35, 7-38 et 7-34,
respectivement.
Comme a la section 9.3.7, les reponses fheoriques et experimentales du facteur-J different
grandement. Si les resultats theoriques affichent des valeurs plutot stable d'une dalle a 1'autre, les
resultats experimentaux demontrent de grandes variances. Ceci s'explique par la sensibilite du
systeme face a des reponses qui sont fonction du niveau de deformation. Ainsi, bien que la
defonnation ultime theorique du beton a la mpture soit de 0.0035, il peut en etre tout autre
experimentalement. La deformation a la mpture des barres en PRFV est aussi aleatoire et peut
done modifier la lecture de deformation du beton prevue a la mpture des tiges. De meme, la
position de 1'axe neutre experimental, suivant la theorie des deformations lineaires, varie en
fonction des points de mesure. Tout ces parametres contribuent a augmenter 1'ecart entre Ie facteur
de courbure theorique et experimental. Toutefois, bien que Ie facteur de courbure ait affiche
d'importantes variations, les facteurs de resistance theoriques et experimentaux comcident assez
bien. Une chute du taux de gain de resistance, reliee a une redistribution des defonnations apres
1'apparition de la premiere fissure, a occasionne un moment tres stable a mie lecture de deformation
8c au environ de 0.001 (voir les defomiations au Mse de la dalle SC150U au tableau 9.19). Ce
mecanisme ajoue un role stabilisateur en faveur du facteur de resistance des dalles a 1'etude mais,
il est a note qu'en temps normal, il aurait pu en etre tout autre.
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10. EXEMPLES DE CALCUL
10.1 Introduction
Deux exemples de calcul, utilisant les equations retenues du demier chapitre, sont
presentes suivant Ie calcul aux etats limites. Les considerations qui suivent sont prises en ligne de
compte.
Pour Ie design, la norme prevoit des facteurs de security qui se traduisent en facteur de sous
resistance pour les materiaux. Ces facteurs sont de 0.6 et de 0.85 pour Ie beton et les barres d'acier
respectivement. Etant donne une plus grande vanabilite des barres en composite que les barres
d'acier, un coefficient de tenue d'au plus 0.75 est recommande et utilise dans les presents calculs.
Une rupture en tension des tiges est consideree plus fragile qu'une mpture du beton en
compression et done moins souhaitable. Le rapport de reniorcement balance devient done Ie
rapport de renforcement minimum pour les composites.
Le faible module d'elasticite des barres en PRFV entraine d'importantes deflexions et
largeurs de fissure. Ces facteurs et non la resistance globale de 1'element controleront
probablement Ie design des poutres annees uniquement de tiges en PRFV.
10.2 Exemple de calcul pour une poutre doublement armee
Vous etes employes par une fiirme d'ingenieur. Un de vos confreres, auquel on avait
demande de faire Ie design d'une poutre doublement armee, vient de quitter pour travailler a
1'exterieur. La poutre commandee a ete construite mais on a modifie son affectation. On vous
demande de calculer la charge maximale ponderee qu'on peut appliquer a cette poutre sachant
qu'elle est simplement supportee et qu'on prevoit y appuyer deux poutrelles secondaires, chacune
disposee au tiers centrale. Le montage prevu n'est pas sensible a de grandes deflexions. La poutre
en question a une portee de 4500 mm, une hauteur de 500 mm et une largeur de 300 mm. Elle
contient suffisamment d'etrier pour repondre a un effort tranchant de 400 kN. Elle est armee de
quatre barres d'annature d'acier #20 et de quatre barres d'armature Isorod #20 situees
respectivement a 395 et 440 mm du haut de la poutre. Aucune armature de compression n'est
utilisee si ce n'est que deux tiges de faible diametre ne servant qu'a maintenir les etriers en place
lors de la coulee. Le beton a une resistance nominale en compression de 40 MPa, un module
d'elasticite de 28 000 MPa et un module de rupture de 3.8 MPa.

























Les premiers calculs sur les proprietes mecaniques de la poutre donnent ce qui suit:
Inertie brute de la section, Ig (bh3/12) 3125 x 106 mm4
Moment de fissuration, Mcr (Eq. 7-1) 47.5 kN.m
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (Eq. 7-11) 136 mm
Tension dans 1'armature d'acier a 1'etat de service, fsse (SsseEs) 272 MPa
Tension dans 1'armature Isorod a 1'etat de service, ffse (sfseEs) 67 Mpa
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Moment de la section elastique fissuree, Mse (Eq. 7-12) 145.8 kN.m
Inertie de la section fissuree, Icr (Eq. 7-28) 993 x 106 mm4
Distance entre 1'axe neutre et Ie bas de la poutre, hi (h-Cse) 364 mm
Distance entre 1'axe neutre et 1'armature d'acier, his (s-Cse) 259 mm
Distance entre 1'axe neutre et 1'armature Isorod, hif (f-Cse) 304 mm
Largeur de fissure, w (Eq. 9-7) 0.29 mm
La section repond done a 1'etat de service a la limite de largeur de fissure de 0.33 mm pour
les elements stmcturaux exposes. II reste maintenant a evaluer Ie moment maximum pondere
pouvant etre applique et la deflexion qu'il implique. Deux approches peuvent alors etre utilisees.
La premiere, conservatrice, considere la limite d'elasticite de 1'acier comme critere de mpture. La
contribution de 1'armature en PRFV a la resistance de la poutre est alors tres faible. En fait, les
barres en composite servent surtout de bamere de protection contre la corrosion de 1'acier en
limitant la fissuration et en permettant un revetement de beton plus imposant. La deuxieme
approche, plus liberale, evalue la limite de resistance du beton comme critere de mpture. L'acier
plastifie se defonne indefiniment en reprenant une charge fixe conduisant a une contrainte dans
1'armature de 480 MPa. Si une plus grande resistance en tension est necessaire, elle est foumie par
1'armature en composite. L'acier est alors utilise surtout pour limiter la deflexion et la largeur de
fissure.
10.2.1 Premiere approche
En limitant la deformation dans 1'acier, Es, a 0.002 et en appliquant les coefficients de tenu
du beton, de 1'acier et des barres en PRFV dans Ie calcul du moment ultime, on obtient les resultats
suivant:
Axe neutre de la section inelastique ponderee, c (Eq. 7-16) 100 mm
Moment ultime pondere, Mu (Eq. 7-17) 177.9 kN.m
Inertie effective au moment ultime pondere. Ie (Eq. 7-29) 1 034 x 106 mm
Deflexion au moment ultime pondere, A (Eq. 7-27) 13.6 mm
Selon la deflexion obtenue, Ie moment ultime pondere applicable serait moindre que celui calcule
si la poutre en question doit repondre au critere de deflexion de L/360 donne au tableau 9.2 de la
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norme. La deflexion deviendrait alors Ie facteur limitatifpour la poutre et non sa resistance. II va
de soit que, selon ce critere, la deuxieme approche n'est d'aucune utilite puisque aucun gain de
resistance n'est accessible sans une augmentation de la deflexion. En limitant la deflexion a 12.5
mm. Ie moment pondere maximum cause par une charge vive serait de 164.8 kN.m. Supposons
toutefois que la poutre a une limite de deflexion pennise de L/180, 25 mm, telle que donnee a la
table 9.2 de la norme pour les toits plats. Selon cette approche et en soustrayant Ie moment
provenant du poids pondere de la poutre, soit 11.6 kN.m, la charge maximale ponderee provenant
de chacune des poutrelles serait de 166.3 kN.m/1.5 m = 110.8 kN.
10.2.2 Deuxieme approche
Cette approche est basee sur 1'evaluation du moment resistant de la section 9.3.1 et sur la
deflexion telle que decrite par Ie modele 4 de la section 9.3.6. La courbe de deflexion passe ainsi
par un changement de pente a la plastification de 1'acier. A 1'aide des equations 7-16 et 7-17 et en
utilisant une defomiation 83 de 0.0024, Ie moment auquel se produit ce changement de rigidite de
la poutre peut etre evalue. II est a noter que, dans ce calcul, aucun facteur de sous resistance des
materiaux n'est necessaire puisqu'il ne s'agit que d'evaluer une position de deflexion. Les resultats
sont comme suit:
Axe neutre a une deformation Ss de 0.0024, c (Eq. 7-16) 87 mm
Moment au changement de pente de deflexion, M (Eq. 7- 17) 261.6 kN.m
Axe neutre du moment ultime pondere, c (Eq. 9-4) 1 50 mm
Moment ultime pondere, Mu (Eq. 9-5) 256.9 kN.m
Inertie effective au moment ultime, Ie (Eq. 7-29) 1007 x 10 mm
Deflexion au moment ultime pondere, A (Eq. 7-27) 20.2 mm
Si Ie moment ultime pondere avait ete superieur au moment de changement de pente, il
aurait ete necessaire d'utiliser 1'equation 9-9 pour 1'evaluation de la deflexion avec les modifications
proposees au modele 4. Done suivant la deuxieme approche, et en soustrayant Ie moment
provenant du poids pondere de la poutre de 11.6 W.m, la charge maximale ponderee provenant de
chacune des poutrelles serait de 245.3 kN.m/1.5 m = 163.5 W. Ceci signifie une augmentation de
la charge pondere de 48% par rapport a 1'approche precedente.
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10.2.3 Facteur de prevention
La premiere approche prevoit une rupture ductile de la section initiee par la plastification
de 1'acier. Quant a la deuxieme approche, une mpture fragile initiee par Ie beton comprime est
prevue. Le facteur de securite globale associe a la section differe done selon 1'approche utilisee.
Deux differentes methodes d'evaluation de ce facteur sont apportees soit Ie facteur-J et Ie facteur de
reserve.
Facteur-J
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (Eq. 7-11) 136 mm
Moment a une deformation Sc de 0.001, Mge (Eq. 7-12) 204.2 kN.m
Axe neutre du moment resistant, c (Eq. 9-4) 124 mm
Moment resistant non-pondere, Mr (Eq. 9-5) 372.6 kN.m
Facteur de resistance (Eq. 7-3 5) 1.82
Facteur de courbure (Eq. 7-40) 3.84
Facteur-J(Eq.7-34) 6.99
Le facteur-J demeure constant quel que soit 1'approche utilisee dans Ie design. Selon la limite
inferieure du facteur-J de 6, la poutre serait consideree securitaire. Ce facteur est cependant
difficilement mesurable en pratique et differe souvent de la valeur experimentale.
Pour repondre a ces lacunes et pour representer plus concretement la sitiation, une
nouvelle methode est proposee. Cette methode est basee sur les equations theoriques developpees
et sur Ie design choisi tout en s'inspirant du facteur-J. Elle est plus previsible que Ie facteur-J
puisqu'elle repose sur des facteurs plus facilement mesurables. Elle decrit aussi mieux 1'energie de
reserve en cas de seisme.
Facteur de reserve: Premiere approche
Moment ultime de design, Mud (Eq. 7-17)
Moment resistant non-pondere, Mr (Eq. 9-5)
Facteur de resistance, Mr/Mud





Axe neutre section fissuree negligeant 1'acier, c (Eq. 7-11) 67 mm
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Inertie de la section fissuree selon modele 4, Icr (Eq. 7-28) 338 x 10 mm4
Inertie effective au moment resistant, Ie (Eq. 7-29) 344 x 10 mm
Moment au point de plastification, Ma (Eq. 7-17) 261 .6 kN.m
Inertie au point de plastification, Ie (Eq. 7-29) 1006 x 106 mm4
Deflexion totale possible, Ap (Eq. 9-9 selon modele 4) 82.3 mm
Facteur de deflexion, Ap/Ad 6.05
Facteur de reserve, f. resis. x f. defl. 12.71
Facteur de reserve: Deuxieme approche
A moins de mention explicite, les valeurs enumerees a la premiere approche sont valides a
1'exception des items suivants:
Moment ultime de design. Mud (Eq. 7-17) 256.9 kN.m
Facteur de resistance, Mr/Mud 1 .45
Deflexion de design. Ad (Eq. 7-27) 20.2 mm
Facteur de deflexion, Ap/Ad 4.07
Facteur de reserve, f. resis. x f. defl. 5.90
II est a noter que si Ie moment ultime de design depasse Ie moment necessaire alors ce demier est
utilise dans Ie calcul du facteur de resistance et non Ie moment ultime de design. Cette meme
remarque s'applique aussi a la deflexion de design.
Le facteur de reserve de la premiere approche est du cote tres securitaire etant donne que la
charge maximale appliquee est aussi ponderee. Le facteur de reserve de la deuxieme approche est
plus faible mais pas negligeable. Aucune valeur minimale du facteur de reserve n'a encore ete
etablie. Cette demiere devrait cependant tenir compte des risques a encourir, de la gravite des
prejudices pouvant etre subis advenant une mpt.ire, de la fragilite du mode de rupture ainsi que de
la variabilite de la resistance et de 1'elasticite des materiaux utilises.
10.3 Exemple de calcul pour une dalle unidirectionneUe
On vous demande de faire Ie design d'une dalle unidirectionnelle, simplement appuyee et
de 1500 mm de portee. La dalle devra soutenir une charge vive uniformement distribuee de 120
kN/m et resister a un milieu fortement corrosif. La deflexion immediate due a la charge vive est
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limitee a L/360. Le beton recommande a une resistance en compression de 45 MPa et un module
d'elasticite de 31 GPa. Vous avez a votre disposition des barres d'annature C-BAR de 15.9 mm de
diametre.













Pi (Eq. 7-15) 0.86
pb(Eq.7-21) 0.00573
Kf 41xlO-6mm2/N
Charge vive ponderee 180 kN/m
Moment du a la charge vive ponderee 50.6 kN.m
D'apres Ie tableau 9.1 de la norme, une hauteur de dalle de L/20 eviterait Ie calcul des
fleches pour des sections en beton arme d'acier. Sachant que la deflexion d'element en beton arme
de PRFV surpasse largement celle du beton conventionnel, Ie choix d'une hauteur initiale d'au
moins 2 x L/20 s'avererait plus astucieux. Le rapport de la position de 1'axe neutre sur la position
de 1'armature pour les tiges en PRFV ne devrait jamais depasser 0.4 (Mufti et coll. 1996). Un
choix initial pour Ie design d'elements arme en PRFV consisterait a utiliser un rapport c/d entre 0.2
et 0.25. En prenant ces considerations en ligne de compte, un premier essai donnerait ce qui suit:
Hauteur de la dalle, h (L/l 0) 150 mm
Position de 1'annature, f (h-dc) 102 mm
130
Inertie grossiere de la section, Ig (bh ,12)
Moment de fissuration, Mcr (Eq. 7-1)
Choix de 1'axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (d/4)
Deformation dans Ie beton a 1'etat de service, Ecse (Eq. 7-8)
Deformation dans I'armature a 1'etat de service, Sfse (Eq. 7-7)
Tension dans 1'annature a 1'etat de service, fee (sfeeEf)
Aire d'annature requise, Afr (remaniement de 1'Eq. 7-6)
Choix d'armature, Af(16x 15.9 mm)
Axe neutre du moment ultime pondere, c (Eq. 7-16)
Moment ultime pondere, Mu (Eq. 7-17)
Moment maximum applique selon les charges ponderees
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (Eq. 7-6)
Deformation dans 1'annature a 1'etat de service, Sfse (Eq. 7-7)
Tension dans 1'armature a 1'etat de service, ffee (SfseEs)
Moment de la section elastique fissuree, Mse (Eq. 7-12)
Inertie de la section fissuree, Icr (Eq. 7-28)
Distance entre 1'axe neutre et Ie bas de la poutre, hi (h-Cse)
Distance entre 1'axe neutre et 1'amiature, hif (f-Cge)
Aire effective du beton en tension entourant I'armature, A
Largeur de fissure, w (Eq. 9-7)
Rapport de renforcement, p (A^bd)
Facteur de modification de 1'inertie effective, (Eq. 9-11)
Deflexion maximale pennise, A (V360)
Inertie effective a une deflexion de 4.17 mm. Ie (Eq. 9-11)


























II est a noter que la deflexion pour une charge uniformement distribuee est representee par
la formulation suivante: A=5MI//(48EcIe). Comme on pouvait s'y attendre, la deflexion controle Ie
moment maximum pouvant etre applique alors que la limite de largeur de fissure et la resistance
ultime de la section sont tout juste atteintes. Une importante augmentation du pourcentage
d'armature n'apporterait qu'une faible augmentation du moment maximum pouvant etre applique a
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la section puisque Ie rapport c/d est deja de 0.25 et que Ie facteur de modification de 1'inertie
effective n'est pas inferieur a 1'unite. Le choix Ie plus judicieux consiste done a augmenter
1'epaisseur de la dalle a 200 mm et repeter les calculs ci-haut.
Hauteur de la dalle, h 200 mm
Position de 1'armature, f (h-dc) 152 mm
Inertie grossiere de la section, Ig (bh ,12) 667 x 10 mm4
Moment de fissuration, Mcr (Eq. 7-1) 26.7 kN.m
Choix de 1'axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (d/5) 30 mm
Deformation dans Ie beton a 1'etat de service, Scse (Eq. 7-8) 0.000726
Deformation dans 1'annature a 1'etat de service, Efse (Eq. 7-7) 0.002952
Tension dans 1'annature a 1'etat de service, ffse (efseEs) 112 MPa
Aire d'armature requise, Afir (remaniement de 1'Eq. 7-6) 3014 mm^
Choix d'annature, Af(15 x 15.9 mm) 3000 mm2
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (d/4) 30 mm
Deformation dans 1'armature a 1'etat de service, Sfse (Eq. 7-7) 0.002952
Tension dans 1'armature a 1'etat de service, ffse (sfseEs) 1 12 MPa
Moment de la section elastique fissuree, Mse (Eq. 7-12) 47.7 kN.m
Inertie de la section fissuree, Icr (Eq. 7-28) 63.7 x 10 mm
Distance entre 1'axe neutre et Ie bas de la poutre, hi (h-Cse) 170 mm
Distance entre 1'axe neutre et 1'annature, hif (f-Cse) 122 mm
Aire effective du beton en tension entourant 1'armature, A 3200 mm"'
Largeur de fissure, w (Eq. 9-7) 0.343 mm
La largeur de fissure etant un peu plus eleve que la limite permise, il faut revoir Ie
pourcentage d'armature et reprendre les calculs a partir de ce point.
Choix d'armature, Af (16 x 15.9 mm) 3200 mm2
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse 31 mm
Deformation dans 1'armature a 1'etat de service, Efse (Eq. 7-7) 0.002834
Tension dans 1'annature a 1'etat de service, ffse (£fseBs) 108 MPa
Moment de la section elastique fissuree, Mse (Eq. 7-12) 48.8 kN.m
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Inertie de la section fissuree, Icr (Eq. 7-28)
Distance entre 1'axe neutre et Ie bas de la poutre, h2 (h-Cse)
Distance entre 1'axe neutre et 1'armature, hif (f-Cge)
Aire effective du beton en tension entourant 1'armature, A
Largeur de fissure, w (Eq. 9-7)
Rapport de renforcement, p (A^bd)
Facteur de modification de 1'inertie effective, (Eq. 9-11)
Deflexion maximale pennise, A (1/360)
Inertie effective a une deflexion de 4.17 mm, Ie (Eq. 9-11)
Moment maximum pour une deflexion de 4.17 mm, M (48AEJe/(5LZ))
Axe neutre du moment ultime pondere, c (Eq. 7-16)
Moment ultime pondere, Mu (Eq. 7-17)














La deflexion est maintenant a 1'interieur des limites requise par la nomie puisque Ie
moment maximum prevu est inferieur a 62 kN.m. La resistance ponderee de la section est aussi
beaucoup plus grande que necessaire. C'est cependant la largeur de fissure qui controle Ie design
puisque la limite permise est tout juste rencontree. Les facteurs de prevention associes au design
se calculent comme suit:
Facteur-J
Axe neutre de la section elastique fissuree, Cse (Eq. 7-11) 31 mm
Moment a une deformation 8c de 0.001, Mse (Eq. 7-12) 67.2 kN.m
Axe neutre du moment resistant, c (Eq. 7-16) 40 mm
Moment resistant non-pondere, Mr (Eq. 7-17) 160.6 kN.m
Facteur de resistance (Eq. 7-35) 2.39
Facteur de courbure (Eq. 7-40) 2.71
Facteur-J (Eq. 7-34) 6.48
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Facteur de reserve
Moment maximum prevu pour Ie design, Mud 52.3 kN.m
Moment resistant non-pondere, Mr (Eq. 7-17) 160.6 kN.m
Facteur de resistance, Mr/Mud 3.07
Inertie effective au moment prevu, Ie (Eq. 9-11) 143 x 106 mm4
Deflexion associee a la charge maximale prevue. Ad 2.76 mm
Inertie effective au moment resistant, Ie (Eq. 9-11) 70x10 mm4
Deflexion totale possible, Ap 1 7.44 mm
Facteur de deflexion, Ap/Ad 6.32
Facteur de reserve, f. resis. x f. defl. 19.40
II ne fait aucun doute que la dalle resistera au chargement prevu sans compter que ce
demier est aussi pondere. Le grand facteur de secunte obtenu et la resistance a la corrosion des
barres en composite remettent en question la limite inferieure de la largeur de fissure.
134
CONCLUSIONS ET RECOMMENDATIONS
Les resultats experimentaux et theoriques obtenus dans les presentes etudes permettent de
soulever plusieurs points et/ou suggestions concemant les procedures experimentales, 1'influence
des differents parametres, Ie comportement general, les formulations de design et les
considerations futures. Loin d'etre une enumeration exhaustive, ces elements peuvent se resumer
comme suit.
Procedures experimentales
• Une immersion complete dans 1'eau de 1'element en beton arme doit etre envisagee les sept
premiers jours du murissement.
• Un minimum de quatre jauges devrait etre applique sur les annatures de tension pour chaque
element en beton anne. Une lecture de defonnation de 1'armature beaucoup plus faible que la
moyenne indique souvent un eloignement de lajauge par rapport a la fissure et doit done etre
rejetee.
• L'hypothese de la linearite des deformations est vite demystifiee a de grandes deflexions. La
position de 1'axe neutre peut §tre mieux identifiee par des jauges collees sur Ie cote du beton a
une position egale ou inferieure a la position de 1'axe neutre theorique.
• Des LVDT horizontaux places a la surface et sur les cotes du beton rapportent tres bien les
deformations et peuvent etre utilises pour remplacer une jauge ou comme mesure de
comparaison.
• II serait preferable, lors de prochains essais, de prendre la lecture de la largeur de fissure a 1'aide
d'un LVDT horizontal. Ce demier serait installe immediatement apres 1'appantion de la
premiere fissure et la lecture corrigee d'apres 1'ouverture initiale. Une lecture plus precise et
plus exacte de la largeur de fissure pourrait etre obtenue sans compter que 1'essai pourrait etre
realise sous une base continue.
Effets des differ ents parametres
• Le choix d'un beton de haute resistance augmente Ie moment de fissuration, la sollicitation des
barres en PRFV et la resistance globale de 1'element. Selon Ie rapport de renforcement, une
augmentation de la resistance du beton peut cependant entrainer une augmentation de la largeur
de fissure pour un meme moment applique.
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• L'augmentation du pourcentage d'armature permet de diminuer la largeur et la hauteur de fissure
et d'augmenter la rigidite et la resistance de 1'element.
• Le nombre et 1'amplitude des cycles de charge/decharge augmentent la largeur de fissure, la
largeur de fissure residuelle et la deflexion residuelle. Aucune perte de rigidite n'est cependant
observee.
• Par rapport a des elements armes umquement de barres en PRFV, 1'utilisation d'annature mixte
permet de diminuer la largeur de fissure et la deflexion tout en apportant une ductilite. En sens
inverse, 1'ajout de barres en composite au beton arme conventionnel permet de limiter la
fissuration et d'apporter une protection supplementaire conti-e la corrosion sans assister a une
baisse de la resistance de 1'element
• L'augmentation de 1'epaisseur de recouvrement sans aj out de barres d'annature produit une
importante chute de resistance et une augmentation de la largeur de fissure.
• Dans les elements en beton anne simultanement d'acier et de composite, une diminution du
pourcentage d'armature en composite entraine une perte de resistance plus significative qu'une
diminution du pourcentage d'armature en acier. Toutefois, une diminution du pourcentage
d'armature en composite peut etre realise sans pour autant augmenter la largeur de fissure de
1'element.
• Une augmentation de 1'epaisseur de 1'element augmente la resistance et la rigidite et diminue la
largeur de fissure.
• Le chargement cyclique augmente la deflexion des elements en beton anne de composite. Cette
augmentation se stabilise cependant suivant Ie nombre de cycle.
Comportement general
• La limite elastique experimentale du beton est en generale superieure a la limite etablie par la
theorie.
• Les deformations des barres en PRFV demeurent lineaires jusqu'a la rupt.ire de ces demieres.
• Les deformations residuelles de tous les materiaux augmentent avec Ie niveau de chargement.
• Dans Ie cas des poutres sur-renforcees, 1'axe neutre chute a la fissuration mais augmente par la
suite. Une remonte de 1'axe neutre est de meme souvent observable apres une plastification de
1'armature d'acier puisque ce gain de deformation pennet d'aller chercher Ie domaine inelastique
du beton.
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• La grande majorite des fissures se produisent a une charge inferieure a 60% de la charge
maximale. Apres ce niveau de chargement, les fissures ne font surtout que progresser vers Ie
haut de 1'element.
• L'espacement des fissures est relie au type d'armature, a 1'etat de surface des barres et a
1'espacement des etriers.
• L'apparition de chaque fissure est accompagnee d'un gain de deflexion ou d'une perte de charge
selon Ie mode de chargement. Ces gains ou ces pertes sont d'autant plus importants lorsque Ie
niveau de chargement est faible et se stabilise lorsque la charge approche la capacite totale de
1'element.
• Pour un m^me rapport de renforcement, la deflexion des elements annes uniquement de PRFV
est environ quatre fois superieure a celle des elements en beton arme conventionnel. Bien que
les elements en beton arme de PRFV ne presentent aucune ductilite, la grande deflexion
enregistree signale 1'approche de la mpture.
• La rupture en compression du beton se produit de fa9on beaucoup plus progressive que la
rupture en tension des barres en composite.
Formulation de design
• La resistance des elements en beton arme de barres en composite peut etre evaluee a partir des
developpements fheoriques provenant de la resistance des materiaux et des hypotheses associees
au calcul aux etats limites.
• Deux formulations de design, suivant Ie besoin et Ie facteur de securite recherche, sont possibles
pour les elements en beton anne conjointement de barres d'acier et de composite.
• La largeur de fissure peut etre predite adequatement par de simples ajustements de base de
1'equation de Gergely-Lutz.
• La deflexion d'elements en beton anne peut etre predite par differents developpements
theoriques.
• Le facteur-J theorique est difficilement observable experimentalement du a la grande
dependance de cette formulation sur 1'hypothese des deformations lineaires. Une formulation
d'un facteur de prevention se basant sur des donnees plus facilement mesurables et sur les
developpements de design s'avere plus representative.
• La deflexion et la largeur de fissure controlent Ie design des elements en beton arme de barres
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en PRFV ce qui donne, en terme de resistance, une securite accrue.
• Etant donne leur faible rigidite, il est suggere d'utiliser des barres en PRFV que pour des portees
mferieures ou egales a 2 m. Pour des portees superieures, une combinaison de barres en PRFV
et d'acier ou encore des barres a base de fibres de carbone devraient etre utilisees.
• Pour faciliter Ie design d'element arme uniquement de barres en PRFV, il est suggere de se
servir des criteres suivant pour Ie choix d'une section initiale:
1. Utiliser une hauteur d'element egale ou superieure a deux fois celle prevue par la norme
au tableau 9.1.
2. Choisir une quantite d'armature qui repond a un rapport c/d entre 0.2 et 0.25.
3. S'assurer que Ie facteur de modification de 1'inertie effective s'approche de 1.
Considerations futures
• Une plus grande stabilite dans la production de barre d'annature en composite devrait etre
envisagee ou meme reglementee de sorte a diminuer la variabilite d'un meme produit. Cette
action est primordiale pour etablir Ie comportement d'elements flechis en beton anne et pour
delimiter un facteur de securite associe a 1'utilisation de telles barres.
• Des etudes approfondies, debouchant sur un facteur d'adherence permettant de comparer chaque
armature sur la base d'une adherence parfaite avec Ie milieu, doivent etre realisees. L'adherence
beton/armature a une zone d'influence qui s'etant bien au-dela de la longueur minimale
d'ancrage. Elle affecte tout particulierement 1'espacement des fissures qui a son tour agit sur la
largeur de fissure. La determination de ce facteur est necessaire pour etablir des equations de
design generales ou universelles.
• La tendance actuelle des formulations de design, cherchant a concilier les equations
conventionnelles de beton arme en corrigeant Ie module d'elasticite, s'avere trompeuse et parfois
meme dangereuse. Une formulation plus rigoureuse faisant ressortir les veritables facteurs
influants doit ^tre envisagee meme si cela signifie 1'adoption d'equations completement
nouvelles. Ceci pennettra de retoumer aux mdiments de base et d'etablir de veritables
equations universelles pouvant s'appliquer a n'importe quel type d'annature. Ces equations
seraient entre autres fonctions des parameti-es suivants:
Largeur de fissure: deflexion, nombre de fissure (adherence), position de 1'axe neutre et
pente de la deformee.
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Deflexion: chargement, conditions aux appuis, inertie effective et facteur de modification
de 1'inertie effective (module d'elasticite, adherence, pourcentage d'armature, inertie
bmte et inertie de la section fissuree).
Cisaillement: resistance en tension des etriers, resistance en cisaillement du beton, position
de 1'axe neutre, resistance des barres longitudmales au cisaillement, largeur de fissure et
dimension des agregats.
Etant donne que la quantite d'armature requise pour repondre aux limites de deflexion et de
fissuration est tres volumineuse comparee a 1'armature conventionnelle, voir meme excessive
dans Ie cas de poutre en T, il est suggere d'associer la precontrainte exteme pour diminuer Ie
rapport de renforcement.
Puisqu'un des buts recherches par les armatures en composite est de pom-voir un element
structural resistant a la corrosion et/ou possedant une transparence electromagnetique, il est
necessaire d'etudier Ie comportement de ces materiaux en tant qu'etrier ou annature de
compression. Des etudes isolees sur chacun de ces elements et des etudes combinees
permettant d'observer les interactions des differents constituants s'averent essentielles.
Des essais de chargement dynamique, de chargement cyclique et de charge soutenue (fluage)
doivent etre realises en plus des essais de chargement statique. Differentes conditions aux
appuis doivent etre analysees notamment 1'etude d'elements continus.
Des recherches devraient etre effectuees sur les famous de contrer les grandes deflexions des
elements annes de PRFV, sur une limite de largeur de fissure tenant compte du type de
renforcement, et sur les facteurs de prevention requis pour diverses applications.
L'approche consistant a remplacer 1'annature d'acier par 1'armature en composite n'est pas la
meilleure methode pour utiliser efficacement ce materiau. L'avenir des composites en genie
civil repose sur Ie developpement de nouvelles methodes de design cherchant a maximiser les
avantages de ce materiaux, tels que sa resistance et sa legerete, et a minimiser ses desavantages,
tels que son faible module elastique et sa rupture fragile.
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Figure 4.1 Moulage par pultmsion
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Figure 7.2 Bloc rectangulaire equivalent de beton en compression
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Figure 8.1 Details de renforcement des poutres BC
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Figure 8.3 Schema du montage experimental des poutres BC
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Figure 8.9 Schema du montage experimental des dalles
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Figure 9.1 D6formations dans Ie b6ton et I'armature de la poutre BC2NA
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Figure 9.2 D6formations dans Ie beton et I'armature de la poutre BC2NB
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Figure 9.3 D6formations dans Ie b6ton et I'armature de la poutre BC2HA
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Figure 9.4 D6formations dans Ie b6ton et I'armature de la poutre BC2HB
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Figure 9.5 D6formations dans Ie b6ton et I'armature de la poutre BC2VA
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Figure 9.10 D6formations dans Ie b6ton et I'armature de la poutre BC4HB
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Figure 9.18 Axe neutre des poutres BC4V
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Figure 9.19 Reseau de fissuration de la poutre BC2NA
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b) Charge elevee (75% Mu)
Figure 9.20 Reseau de fissuration de la poutre BC2NB
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Figure 9.22 Reseau de fissuration de la poutre BC2HB




b) Charge elevee (75% Mu)
Figure 9.23 Reseau de fissuration de la poutre BC2VA
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Figure 9.24 Reseau de fissuration de la poutre BC2VB
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Figure 9.27 Reseau de fissuration de la poutre BC4HA
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b) Charge elevee (75% Mu)
Figure 9.28 Reseau de fissuration de la poutre BC4HB
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Figure 9.29 Reseau de fissuration de la poutre BC4VA
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Figure 9.37 EfFet de la resistance du beton et du pourcentage d'armature sur la
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Figure 9.50 EfFet de la resistance du beton et du pourcentage d'armature sur la deflexion des poutres BC
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Figure 9.55 Comparaison des deflexions experimentales et theoriques de la poutre BC4HA
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Figure 9.60 D6formations dans Ie beton et les armatures de la poutre S500C
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9.61 D6formations dans Ie beton et les armatures de la poutre OOS5A
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9.77 D6formations dans Ie b6ton et les armatures de la poutre F900A
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9.82 Comparaison des deformations dans Ie beton des poutres de la serie 2
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Figure 9.83 Axe neutre experimental de la poutre F5S5A
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Figure 9.85 Axe neutre experimental de la poutre S500A
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Figure 9.86 Axe neutre experimental de la poutre S500C
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Figure 9.87 Axe neutre experimental de la poutre OOS5A
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Figure 9.88 Axe neutre experimental de la poutre OOS5C
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Figure 9.89 Axe neutre exp6rimental de la poutre S5S5A
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Figure 9.90 Axe neutre experimental de la poutre S5S5C
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Figure 9.91 Axe neutre exp6rimental de la poutre F500A
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Figure 9.93 Axe neutre exp6rimental de la poutre F9S9A
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Figure 9.95 Axe neutre experimental de la poutre S900A
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Figure 9.97 Axe neutre experimental de la poutre F5S9A
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Figure 9.99 Axe neutre exp6rimental de la poutre F2S9A
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Figure 9.101 Axe neutre experimental de la poutre F900A
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Figure 9.104 Reseau de fissuration de la poutre S500A
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Figure 9.108 Reseau de fissuration de la poutre F500B
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Figure 9.110 Reseau de fissuration de la poutre S500C
\
T
a) Charge moderee (50% Mr)
<11 hM 11 III/
mT
b) Charge elevee (90% Mr)
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b) Charge elevee (90% Mr)
Figure 9.117 Reseau de fissuration de la poutre F2S9A
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Figure 9.118 Reseau de fissuration de la poutre F900A
T





a) Charge moderee (50% Mr)
?H ffi
b) Charge elevee (90% Mr)






J t L L ^ I 3T
a) Charge moderee (50% Mr)
L k E [ 5 i ^ J j JT
b) Charge elevee (90% M,)
Figure 9.120 Reseau de fissuration de la poutre S900B
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Figure 9.124 Reseau de fissuration de la poutre F9S9C
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Figure 9.132 Largeur de fissure exp6rimentale des poutres S5S5
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Figure 9.135 Comparaison des largeurs de fissure des poutres de la s6rie 1C
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Figure 9.136 Comparaison des largeurs de fissure a la hauteurde I'acierdes poutres de la serie 1A
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Figure 9.141 Largeur de fissure exp6rimentale des poutres F2S9
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Figure 9.143 Comparaison des largeurs de fissure des poutres de la s6rie 2A
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Figure 9.164 Comparaison des largeurs de fissure exp6rimentales et th6oriques des poutres
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Figure 9.168 Deflexion experimentale des poutres S5S5
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Figure 9.174 D6flexion exp6rimentale des poutres F2S9
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Figure 9.184 Comparaison des deflexions experimentales et theoriques de la poutre S500C
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Figure 9.202 Comparaison des deflexions experimentales et theoriques de la poutre F900C
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Figure 9.203 D6formation de I'armature de la dalle SC200U
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Figure 9.205 Deformations moyennes de la dalle SC200U
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Figure 9.206 Defomnation de I'armature de la dalle SC2000
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9.209 D6formation de I'armature de la dalle SC150U
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Figure 9.212 Deformation de I'armature de la dalle SC1500A
267
-7000 -6000 -5000 -4000 -3000 -2000
Deformation (p.m/m)
Figure 9.213 Deformation du beton de la dalle SC1500A
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Figure 9.215 D6formation de I'armature au premier chargement cyclique de la dalle SC1500B
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9.219 D6formation de I'armature 2 au deuxi^me chargement cyclique de la dalle SC1500B
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Figure 9.220 D6formation de I'armature 3 au deuxi^me chargement cyclique de la dalle SC1500B
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Figure 9.222 Deformations moyennes au deuxieme chargement cyclique de la dalle SC1500B
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Figure 9.223 D6formation de I'armature 1 au chargement monotonique de la dalle SC1500B
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Figure 9.224 D6formation de I'armature 2 au chargement monotonique de la dalle SC1500B
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Figure 9.225 D6fomnation de I'armature 3 au chargement monotonique de la dalle SC1500B
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Figure 9.226 D6formation au niveau du b6ton au chargement monotonique de la datle SC1500B
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Figure 9.227 Deformations moyennes au chargement monotonique de la dalle SC1500B
100 -I-
0 5000 10000 15000
Deformation (nm/rn)




-5000 -4000 -3000 -2000 -1000
Deformation (nm/rn)
Figure 9.229 Comparaison des deformations du beton des differentes dalles
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Figure 9.230 Axe neutre de la dalle SC200U
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Figure 9.232 Axe neutre de la dalle SC150U
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Figure 9.237 Axe neutre au chargement monotonique de la dalle SC1500B
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Figure 9.238 Reseau de fissuration de la dalle SC200U
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Figure 9.239 Reseau de fissuration de la dalle SC2000
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Figure 9.247 Comparaison des largeurs de fissure exp6rimentales et th6oriques de la dalle SC1500A
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Figure 9.250 Comparaison des deflexions experimentales et theoriques de la dalte SC150U
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Figure 9.251 Comparaison des deflexions experimentales et theoriques de la datle SC1500A
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Figure 9.253 Comparaison de la deflexion experimentale des differentes dalles
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Figure 9.254 D6flexion de la dalle SC1500B au premier chargement cyclique
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Figure 9.259 Variation de I'axe neutre suivant Ie nombre de cycle (1er cycle)
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Figure 9.260 Variation de la d6flexion suivant Ie nombre de cycle (1er cycle)
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Figure 9.261 Variation de la charge suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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Figure 9.262 Variation des d6formations de I'armature 1 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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Figure 9.263 Variation des d6formations de I'armature 2 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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Figure 9.264 Variation des d6formations de I'armature 3 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
-450 -400 -350 -300 -250 -200 -150 -100 -50 0
D6formation (nm/m)












15 20 25 30 35
Axe Neutre (mm)
40 45
Figure 9.266 Variation de I'axe neutre d'apr6s I'armature 1 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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Figure 9.267 Variation de I'axe neutre d'apres I'armature 2 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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Figure 9.268 Variation de I'axe neutre d'apr6s I'annature 3 suivant Ie nombre de cycle (2e cycle)
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TABLEAU 2.1 DIFFERENTES SITUATIONS OU IL EST AVANTAGEUX DTJTILISER
DES TIGES EN PRFV (Chaalal et coll., 1993a)
OUVRAGES
Stationnements etages
Tabliers de pont et de viaduc
Parapets d'autoroute et de pont
Murs de sout^nement et de
fondation, semelles
Routes en b^ton, dalles sur sol
Canaux, tunnels sous la mer,
plates-formcs de forage, piscincs,
aquariums, bassins, amenagement
portuaires, quais, caissons, jetdes,
tours de refroidissement
Bassins et reservoirs d'usines
d'epuration et de traitement des
eaux, bassins et r6seryoirs de
stockage de produits
petrochimiques, d'usines de pates et
papiers, de gaz liquide, de p6trole
et de gaz naturel
Conduites d'eaux vs&es, de produits
chimiques
Alumineries, puits d'acc^s,
structures abritant du mat6riel
61ectrique, structures militaires
requdrant une faible visibilite
Ancrages injects dans Ie roe et Ie
beton (application dans des travaux
de Genie civil et de Genie minier)
SOLLICITATIONS
Sel de d6vergla?age, gel-d6gel,
cycles de s^chage-mouillage
Sel de d6vergla?age, gel-ddgel,
cycles de sechage-mouillage, sel
marin
Sel de devergla^age, gel-degel,
cycles de s^chage-mouillage
Contaminations diverses
Sel marin, gel-d6gel, cycles de
s6chage-mouiUage, contaminations
Sel marin, cycles de s^chage-
mouillage
Corrosion due a des contaminations
diverses
Corrosion due ^ des contaminations
diverges
Corrosion due ^ des contaminations
diverses
ELEMENTS STRUCTURAUX




Murs, voiles, dalles sur sol
Dalles stmcturales et non
structurales sur sol
Murs, voiles, dalles, voutes
Murs, voiles, dalles, parois
Tuyaux
Murs, voiles, dalles, parois, radiers,
semelles, murs de sout^nement
Excavations rocheuses, tunnels,
murs de soutenement, mines,
barrages, galeries, carrieres
299





















































































TABLEAU 3.3 PROPRffiTES DES FILAMENTS DE VERRE
Caracteristiques
Masse volumique (kg/m )
Module de Young (GPa)
Resistance en tension CMPa)
Allongement a la rupture (%)
Coefficient de Poisson
Coefficient d'expension thermique (OC )





























TABLEAU 3.4 PROPRIETES DES FfflRES DE CARBONES OLabonte, 1993)
Caracteristiques
Masse volumique (kg/m )
Module de Young (GPa)
Resistance en tension (MPa)
























TABLEAU 3.5 PROPRIETES DES FffiRES D'ARAMIDE (Labonte, 1993)
Caracteristiques
Masse volumique (kg/m )
Module de Young (GPa)
Resistance en tension (MPa)


































Allongement a la rupture

















































TABLEAU 3.7 PROPKEETES DES POLYESTERS (Mallick, 1988)
Densite
Resistance a la traction, (MPa)
Module de Young, (GPa)
Allongement a la rupture, (%)






TABLEAU 3.8 PROPRIETES DES EPOXYDES (Mallick, 1988)
Densite 1.2-1.3
Resistance a la traction, (MPa) 55-130
Module de Young, (GPa) 2.75-4. 1
Coefficient de Poisson 0.2-0.33
Retrait de cure, (%) 1-5
TABLEAU 3.9 PROPRIETES DES VINYLESTERS (Mallick, 1988)
Densite 1.1-1.3
Resistance a la traction, (MPa) 73 -81
Module de Young, (GPa) 3-3.5
Allongement a la mpture, (%) 3.5-5.5
Retrait de cure, (%) 5.4-10.3
TABLEAU 3.10 EVALUATION QUALITATIVE ET QUANTITATIVE DES PROPREETES
DE DIFFERENTES RESINES THERMODXJRCIS SABLES (Hancox, 1981)
Resistance en flexion, MPa
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TABLEAU 8.3 NOMENCLATURE DES POUTRES BC ET CARACTERISTIQUES DE









































































TABLEAU 8.4 PROPRIETES DES BARRES D'ARMATURE ISOROD
Resistance en tension 690 MPa
Resistance en compression 530 MPa
Resistance au cisaillement 180 MPa
Module d'elasticite en tension 42 GPa
Module d'elasticite en compression 43 GPa
Module d'elasticite en flexion 65 GPa
Deformation ultime en tension 1.8%
Deformation ultime en tension de flexion 2.0%
CoefBcient de Poisson en tension 0.28 %
Coefficient de Poisson en compression 0.30%
Coefficient d'expansion thermique longitudinal 9 x 10"6/°C
Coefficient d'expansion thermique transversal 53 x 10 /OC























TABLEAU 8.6 NOMENCLATURE ET CARACTERISTIQUES DES POUTRES DES




















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































TABLEAU 9.4 MOMENT ULTD^IE OBSERVE, MOMENT XJLTIME THEORIQUE ET






















































































































































































































































































































































































































































































































































































































Ugende: T= tension; C=compression
313


















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































TABLEAU 9.12 VALEURS THEORIQUES DE LA CONTRAINTE D'ADHERENCE
MAXMALE DES BARRES ISOROD ET DES BARRES D'ACIER




















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































Photo 7.1 Exemple de rupture en tension
Photo 7.2 Exemple de rupture en compression
324






Photo 8.2 Vue de 1'armat.ire d'une poutre BC2 avant la coulee du beton
326
Photo 8.3 Tige Isorod
Photo 8.4 Montage experimental des poutres de la serie 1 et de la serie 2
327
Photo 8.5 Vue des armatures d'une dalle avant la coulee du beton
Photo 8.6 Montage experimental des dalles
328
Photo 9.1 Rupture typique en cisaillement (poutre BC4NA)
Photo 9.2 Rupt.ire typique en compression (poutre BC4VA)
329
Photo 9.3 Rupture typique en compression (poutre F5S5C)
Photo 9.4 Rupture typique en tension (poutre F900C)
330
Photo 9.5 Rupture en tension de la dalle SC150U
Photo 9.6 Grande deflexion de la dalle SC150U avant mpture
331
